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RESUMEN 
DISEÑO DE ESTRIBOS PARA PUENTES VEHICULARES APLICANDO 
CRITERIOS DE LAS ESPECIFICACIONES AASHTO POR EL MÉTODO 
ELASTICO Y DE LOS ESTADOS LÍMITE 
 
En el presente trabajo de graduación se ofrece una explicación del 
análisis y diseño de estribos y muros de ala basándose en los Métodos 
Elásticos y en los criterios de los Estados Límites (AASHTO Estándar y 
LRFD). Se exponen los principios de la filosofía de diseño. 
Se entregan los diseños de estribos y muros de ala aplicando el método 
de Ultima Resistencia y se comprueba mediante los Estados Límite.  
Se identifican las diferencias y semejanzas generales entre los criterios 
de diseño y se hace el análisis de los resultados obtenidos, considerando 
solicitaciones máximas, cantidad de refuerzo y volúmenes de obra.  
Se concluye que es aconsejable el diseño de los elementos de la 
infraestructura de un puente mediante el criterio de los estados límite. 
Se anexan los planos de diseño de los estribos y muros de ala 
analizados. 
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ABSTRACT 
BRIDGES ABUTMENTS DESIGN CRITERIA APPLIED VEHICLE 
SPECIFICATIONS AASHTO BY THE METHOD AND THE UNITED 
ELASTIC LIMIT 
In this paper, graduation is an explanation of the analysis and design of 
abutments and wingwalls based on elastic methods and criteria of the 
United Limits (AASHTO Standard and LRFD). It outlines the principles of 
design philosophy. 
Designs are delivered stirrups and wing walls using the method of Last 
Resistance and checked by limit states. 
It identifies the general similarities and differences between the design 
criteria and makes the analysis of the results obtained considering 
maximum stresses, amount of reinforcement and volumes of work. 
We conclude that it is advisable to design the infrastructure elements of a 
bridge by the limit state criteria. 
Attached conceptual design of the abutments and wingwalls analyzed. 
 
DESCRIPTORS: 
BRIDGES ROAD/ INFRASTRUCTURE BRIDGE/ ABUTMENTS BRIDGE/ 
WINGWALLS/ CONCRETE/ AASHTO STANDARD SPECIFICATIONS/ 
AASHTO LRFD SPECIFICATIONS. 
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CAPITULO 1.- INTRODUCCION 
1.1. ANTECEDENTES 
En la actualidad algunos puentes son estructuras monumentales que se 
construyen para dar continuidad a una vía de comunicación terrestre, 
salvando obstáculos, ya sean naturales o artificiales, tales como ríos, vías 
de tráfico terrestre pre-existentes, barrancos, depresiones, canales, etc.     
Los puentes surgen por la necesidad del hombre de salvar obstáculos en 
su continuo traslado, los primeros puentes fueron muy precarios, muchos 
fueron producto de derribar un árbol, pero muy útiles al momento de 
trasladarse de una rivera a otra de un río. También utilizó el hombre 
primitivo piedras para salvar cursos de agua de pequeña anchura cuando 
no había árboles a mano. En cuanto a la ciencia de construir puentes, 
nace al establecerse los principios analíticos que permiten conformar 
cada componente de la estructura. 
El conjunto de elementos que sirven de apoyo al puente se denomina 
infraestructura y son los encargados de soportar la superestructura y 
trasmitir a la fundación las cargas provenientes de esta. En la 
infraestructura se identifican a los apoyos extremos o estribos y a los 
apoyos intermedios o pilas o pilones. El comportamiento de los estribos y 
de las pilas es diferente, por tal motivo resultan sometidos a diferentes 
solicitaciones de carga, razón por la cual se les estudia de manera 
particular. 
En el caso del Ecuador un país que por su geografía requiere construir 
puentes de diversas características, necesita  contar con métodos de 
diseño que se ajusten mejor a la realidad, de modo de obtener la solución 
óptima para cada nuevo trazado o para el reemplazo de una estructura 
existente, pero hasta la presente fecha el país no cuenta con normas o 
especificaciones propias para el diseño de puentes y por tanto se utilizan 
las Especificaciones Estándar de la Asociación Americana de Oficiales de 
Carreteras y Transporte (AASHTO-Standard Specifications for Highway 
Bridges, 16º Edit.-2002) [2]. En ellas se establecen dos métodos de 
diseño, el método de los esfuerzos admisibles (ASD - Allowable Stress 
Design) y el método por factores de carga o última resistencia (LFD - 
Load Factor Design), pero es de anotar que estas especificaciones en los 
EEUU de América desde el año 2006 ya no se utilizan para el diseño de 
puentes nuevos por considerarse obsoletas y en algunos casos erróneos, 
y han sido remplazadas por las correspondientes Especificaciones que 
recomiendan el método de diseño por los factores de carga y resistencia 
mediante el criterio de los Estados Límite (AASHTO LRFD Bridge Design 
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Specifications) [11]. Este particular pone de relieve la urgente necesidad 
de actualización que tienen los criterios y los métodos que emplean en el 
diseño de puentes de carretera, tanto los profesionales de la ingeniería 
civil como las instituciones administradoras de las vías ecuatorianas. 
1.2. JUSTIFICACION E IMPORTANCIA DEL TEMA SELECCIONADO 
A medida que han evolucionado los puentes, se ha perfeccionado 
también la manera de diseñarlos, generando así Normas y Criterios, 
como resultado de estudios y experimentos realizados, para hacerlos más 
resistentes a las acciones que se encuentran sometidos. 
Ya que en el país se sigue utilizando normas para el diseño de puentes,  
consideradas obsoletas en países de primer mundo, resulta de gran 
importancia conocer ventajas técnicas y económicas, que se derivarían 
de la utilización de las especificaciones que se fundamentan en el criterio 
de los estados límite como son las nuevas especificaciones AASHTO ( 
LRFD), por tanto, este trabajo de grado  pretende identificar las 
diferencias que produce la aplicación del método de los coeficientes de 
carga y resistencia de las especificaciones AASHTO (LRFD 2004) [11] y 
los criterios y métodos aceptados por las especificaciones  AASHTO 
ESTANDAR (2002) [2] en el caso del diseño de los estribos y muros de 
ala de un puente de carretera y  establecer recomendaciones que 
permitan obtener la mejor solución ingenieril desde el punto de vista de la 
economía, geometría y las solicitaciones.  
1.3. OBJETIVOS 
Generales.- 
• Establecer las semejanzas y diferencias del diseño de estribos de 
puentes de carretera aplicando los criterios del Método Elástico y 
del Método de los Estados Límite de conformidad con las 
especificaciones estadounidenses. 
• Identificar la metodología más adecuada para el diseño de 
elementos de la infraestructura de puentes de carretera  por el 
Método de los Estados Límite.    
Específicos.- 
• Diseñar los estribos y muros de ala de un puente de carretera por 
los métodos (elástico y última resistencia) recomendados por las 
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especificaciones estándar para el diseño de puentes de la  
asociación americana de oficiales de carreteras y transporte 
(AASHTO Standard). 
• Diseñar los estribos y muros de ala de un puente de carretera por 
el criterio de los estados límite recomendados por las 
especificaciones para el diseño de puentes de la  asociación 
americana de oficiales de carreteras y transporte (AASHTO LRFD). 
• Realizar un análisis comparativo entre los resultados de los 
diseños obtenidos.   
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CAPITULO 2.- ESTRIBOS O APOYOS EXTREMOS DE LOS PUENTES 
DE CARRETERA 
2.1. ELEMENTOS DE LA INFRAESTRUCTURA DE PUENTES [8] 
En la estructura de un puente se debe claramente diferenciar la 
superestructura de la infraestructura y esta de la cimentación o fundación. 
La infraestructura consiste de todos los elementos requeridos para 
soportar la superestructura y las cargas que actúan sobre ella. Los 
componentes básicos de la subestructura consisten en los siguientes: 
• Apoyos extremos o estribos, y 
• Apoyos intermedios o pilas o pilones.  
Los estribos transfieren la carga de la superestructura a la cimentación y 
sirven además para sostener el relleno de los accesos al puente.  
Las diferencias que se pueden mencionar entre los estribos y los muros 
convencionales son: 
a) Los estribos soportan además de las cargas horizontales del 
empuje del suelo las reacciones extremas del claro del puente. 
b) los estribos están restringidos en la parte superior por el tablero 
del puente. 
Las pilas son los apoyos intermedios de los puentes más comunes de 
vigas de dos o más tramos. Su extremo superior se encuentra sobre la 
cota de máximas crecidas en el caso de puentes sobre ríos.  
2.2. APOYOS EXTREMOS O ESTRIBOS 
2.2.1. Partes que conforman un estribo [15,9] 
Por lo general en el cuerpo de un estribo se pueden identificar algunas 
partes (fig. 2.1), con funciones específicas como las siguientes:  
• El cabezal o espaldar, sirve de muro de contención del suelo del 
relleno, que se halla por encima de la superficie de asiento del 
puente e impide que este relleno actué directamente sobre la 
superestructura,  
• la losa de aproximación de la calzada es un elemento que no 
siempre es necesario, cuando se requiere en muchas ocasiones se 
diseña para que se apoye en el cabezal,  
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• Sobre la viga de asiento se colocan los aparatos de apoyo los 
cuales reciben directamente las cargas desde la superestructura y 
las trasmiten al cuerpo del estribo, 
• El cuerpo o pantalla, confina el suelo de relleno y por tanto su 
principal función es la de resistir el empuje del suelo de relleno 
situado en la parte posterior del estribo, y 
• Los muros de ala, son muros de contención cuya misión es la de 
soportar el empuje horizontal lateral del relleno y evitar su erosión. 
Como elementos secundarios se pueden citar: 
• Sistema de drenaje, para evacuar el agua lluvia que se infiltra en 
el suelo de relleno, y 
• Topes sismorresistentes, para evitar el desplazamiento 
transversal de la superestructura producto de fuerzas sísmicas. 
 
 
 
Figura 2.1. Partes del Estribo elevación [9] 
2.2.2. Tipos de estribos 
a) Clasificación según la posición de los muros de ala con 
respecto al eje del estribo 
 Estribo recto [9,4] 
Cabezal
Superestructura
Pantalla
Cimentación
Viga de
asiento
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Consta del estribo propiamente dicho y dos muros de ala en una sola 
alineación de tal forma que constituyen una pared plana que se encuentra 
paralela a la trayectoria del cauce del río o del obstáculo que cruza el 
puente (fig. 2.2).   
JUNTAS DE
DILATACIÓN
MUROS DE ALA
FUNDACIÓN
PANTALLA
SUPERFICIE DE ASIENTO
MUROS DE ALA
FUNDACIÓN
MUROS DE ALA MUROS DE ALA
SUPERFICIE DE ASIENTO
PLANTA
ELEVACIÓN
 
Figura 2.2. Estribo recto [4] 
 Estribo con alas en ángulo [9,4] 
Son cuando los muros de ala generan un ángulo α  de 30º a 45º respecto 
al estribo, este ángulo depende fundamentalmente de la topografía del 
terreno, ya que de esta manera la estructura (Estribo) resiste mejor al 
suelo de relleno colocado en la parte posterior del Estribo (fig. 2.3).  
 
FUNDACIÓN
MUROS DE ALA MUROS DE ALA
SUPERFICIE DE ASIENTO
PLANTA
α
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FUNDACIÓN
JUNTAS DE
DILATACIÓN MUROS DE ALAMUROS DE ALA
SUPERFICIE DE ASIENTO
PANTALLA
ELEVACIÓN
 
Figura 2.3. Estribo con alas en ángulo [4] 
 
 Estribo en U [9,4] 
En este caso los muros de ala son paralelos al eje longitudinal del puente, 
formando un ángulo de 90° respecto al cuerpo del Estribo (fig. 2.4), es 
recomendable colocar una junta de dilatación central.  
MUROS DE ALA
FUNDACION
MURO
DE ALA
FUNDACIÓN
MURO
DE ALA
SUPERFICIE
DE ASIENTO
PANTALLA
SUPERFICIE
DE ASIENTO
PLANTAELEVACIÓN
 
 Figura 2.4. Estribo en U [4] 
 
b) Clasificación según el tipo de pantalla 
 Estribo de pantalla maciza [9,4]  
Este tipo de estribo es el común y corriente, presenta una pantalla maciza 
que confina al suelo de relleno detrás del estribo, evitando que el suelo de 
relleno asuma su pendiente natural (fig.2.5). 
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Figura 2.5. Estribo de pantalla maciza [4] 
 Estribo de pantalla abierta o alivianada [9,4] 
Este tipo de estribo en el sentido del eje longitudinal del puente deja que 
el suelo de relleno asuma su talud natural, por lo que se utilizan en 
pendientes moderadas (fig.2.6). 
 
Figura 2.6. Estribo de pantalla abierta [4] 
Clasificación según su material de construcción 
 Estribo a gravedad [4,7] 
Son estribos de mampostería de piedra u hormigón ciclópeo, por lo que, 
presentan una gran masa con la cual resisten a los empujes (fig.2.7). Se 
recomienda que el cabezal sea de hormigón armado por efecto de las 
cargas.  
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Figura 2.7. Estribo a gravedad [4] 
 Estribo en voladizo [4,7] 
Como su nombre lo indica son estribos constituidos por una pantalla 
en voladizo que se empotra a la zapata de fundación (fig. 2.8) y 
mediante el cual soporta los empujes generados por el suelo de 
relleno.  
 
Figura 2.8. Estribo en voladizo [4] 
 Estribo con contrafuertes [4,7] 
Estos estribos se encuentran conformados por contrafuertes 
perpendiculares a la  pantalla que trabaja como una losa continua (fig. 
2.9). Este tipo de estribo es de hormigón armado y se aconseja utilizar 
en alturas mayores a 10m por consideraciones económicas, ya que 
los contrafuertes crean rigidez reduciendo de manera considerada el 
volumen del cuerpo del estribo.  
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Figura 2.9. Estribo con contrafuertes [4] 
2.2.3. Materiales [6] 
Los materiales comúnmente empleados en la construcción de estribos de 
puentes son: 
 Mampostería de piedra, 
 Hormigón ciclópeo,  
 Hormigón armado, y 
 Hormigón postensado. 
2.3. ESPECIFICACIONES AASHTO ESTÁNDAR PARA EL DISEÑO DE   
ESTRIBOS Y MUROS DE ALA DE HORMIGÓN EN PUENTES DE 
CARRETERA 
2.3.1. Introducción [15] 
Las especificaciones estándar publicadas por la Asociación Americana de 
Oficiales de Carreteras y del Transporte (American Association of State 
Highways and Transportation Officials – AASHTO) son hasta la fecha 
utilizadas normalmente en el proyecto de puentes de carretera en algunos 
países del continente americano. Estas especificaciones han ido 
evolucionando al paso del tiempo pudiéndose mencionar la de 1931 como 
la primera versión y la de 2002 como la última, por cuanto en la actualidad 
ya no se utilizan en los EEUU de América para el diseño de puentes 
nuevos. 
Las Especificaciones estándar (Standard Specification for Highway 
Bridges) de la AASHTO, permiten dos métodos para el diseño de puentes 
de carretera: el diseño para cargas de servicio o esfuerzos admisibles 
(ASD) y el diseño por resistencia o coeficientes de carga (LFD). 
contrafuerte
- 12 - 
2.3.2. Criterios de diseño: método elástico y de última resistencia [3] 
a.- Diseño para cargas de servicio o esfuerzos admisibles 
(ASD)  
La aplicación de este método de diseño supone que para las 
combinaciones de las cargas de servicio los esfuerzos resultantes (sin 
factores de carga) calculados, no exceden los esfuerzos permisibles y la 
estructura se comporta dentro del rango elástico, de manera que se 
considera una relación lineal esfuerzo-deformación. 
En el diseño por ASD se debe cumplir la expresión 2.1. 
 Qi Fadm≤∑                                             (2.1) 
Dónde: 
Qi =  Esfuerzo por la carga i-ésima, 
          
.
adm
FyF
F S
= =
 Esfuerzo admisible o de trabajo del acero, 
         Fy =  Límite de fluencia del acero, y 
         .F S =  Factor de seguridad.  
b.- Diseño por última resistencia o factor de carga (LFD) 
Cuando se diseña por este criterio (LFD), se consideran los eventos para 
las combinaciones de cargas factoradas en condiciones últimas, es decir, 
condiciones de resistencia y se establecen algunas verificaciones para 
condiciones en servicio (control de deflexiones, agrietamiento y fatiga).  
Para el diseño con cargas factoradas, generalmente la estructura ya se 
encuentra más allá del rango elástico, en consecuencia, para aplicar 
correctamente las especificaciones LFD (load factor design), el cálculo de 
los esfuerzos internos debe ser realizado considerando el 
comportamiento inelástico de la estructura; sin embargo, para facilitar el 
proceso de diseño, la AASHTO simplifica el procedimiento y permite 
aplicar este método en base al rango elástico de esfuerzos y 
deformaciones, lo que naturalmente constituye una inconsistencia, pero 
para el caso de estructuras convencionales de puentes se considera 
aceptable.  En el diseño por el método LFD se debe cumplir la expresión 
2.2. 
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 *i Qi Rnβ φ≤∑                                                 (2.2) 
Dónde: 
 Rn =  Resistencia nominal,  
φ =Factor de resistencia, generalmente < 1,00,  
iβ =  Factor de carga, generalmente > 1,00, y 
 Qi =  Efecto en el elemento debido a la acción de  la carga i-ésima. 
2.3.3. Consideraciones del diseño sismorresistente [2,12] 
Tanto las normativas para  el diseño,  como las previsiones para la  
construcción de puentes con la finalidad de minimizar el daño provocado 
por los sismos se encuentran en la División 1 de  las Especificaciones 
AASHTO Estándar [2]. 
Los movimientos sísmicos de diseño y las fuerzas especificadas en 
estas disposiciones se basan en una baja probabilidad de que se superen  
dentro de la expectativa de vida normal de un puente. Los puentes y sus 
componentes que son diseñados para resistir esta fuerza y que se 
construyen de acuerdo con los detalles de diseño contenidos en las 
disposiciones técnicas pueden sufrir daños con una baja probabilidad de 
colapso [12]. 
Los principios usados para el desarrollo de las especificaciones son: 
1. Los componentes estructurales deben resistir los efectos de 
pequeños sismos a moderados dentro de la zona elástica sin sufrir 
daños importantes o con algún daño reparable. 
2. La exposición a los efectos de sismos fuertes no deben causar la 
destrucción total o parcial del puente. 
Un puente se desempeña satisfactoriamente ante un evento sísmico, 
cuando su estructura tiene una configuración sencilla, simétrica y 
monolítica [12].  
Sencilla, por que las fuerzas se transfieren al suelo en forma directa,  
Simétrica, para no generar rotaciones torsionales, y 
Monolítica, porque todos los componentes del puente deben permanecer 
conectadas después del evento sísmico. 
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a. Requerimientos de análisis [12] 
Las Especificaciones AASHTO Estándar [2] establecen una clasificación 
de los puentes por su importancia dentro de la vía que se define en la 
tabla 2.1. 
TIPO DE PUENTE IMPORTANCIA 
Puentes esenciales: puentes rurales y 
urbanos de carreteras troncales, vías urbanas 
y accesos a obras de importancia 
IC-I 
Otros puentes IC-II 
Tabla 2.1. Clasificación por importancia [2] 
Para los propósitos de diseño se señalan cuatro categorías de 
comportamiento sísmico (SPC) definidas sobre la base de un coeficiente 
de aceleración sísmica (a) para el sitio, y la clasificación de Importancia 
(IC). 
Coeficiente de 
Aceleración (a) 
Clasificación por Importancia (IC) 
I II 
a < 0,09 A A 
0,09 < a < 0,19 B B 
0,19 < a < 0,29 C C 
0,29 < a D C 
 
Tabla 2.2. Categoría de comportamiento sísmico [2] 
El procedimiento mínimo de análisis se define en función de la categoría 
de comportamiento símico, el número de vanos y el tipo de estructura. 
Para  los puentes que tienen comportamiento símico  A, o que tienen 
estructuras  de un solo tramo las especificaciones consideran que no es 
necesario hacer un análisis sísmico. 
Categoría de Comportamiento 
Sísmico(SPC) 
Puentes Regulares 
con 2 o más luces 
Puentes Irregulares 
con 2 o más luces 
A NA NA 
B SM/UL SM 
C SM/UL MM 
D SM/UL MM 
Tabla 2.3. Procedimiento de Análisis Mínimos Requeridos [2] 
Dónde: 
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NA = no requiere un análisis sísmico, 
UL = Método simplificado o de carga uniforme, 
SM = Método de análisis espectral Unimodal, 
MM = Método de análisis espectral Multimodal, y 
Estas especificaciones son válidas para el diseño y la construcción de 
nuevos puentes de estructuras convencionales con luces que no excedan  
los 150 metros (500 pies). Los Puentes colgantes, puentes atirantados, 
puentes tipo arco y los puentes móviles no son cubiertos por estas 
especificaciones por cuanto se consideran estructuras no convencionales.  
Los procedimientos de análisis recomendados por las Especificaciones 
AASHTO Estándar [2] para determinar las solicitaciones sísmicas son: 
Método simplificado o de Carga uniforme (UL) [5] 
El método de carga uniforme está basado en el modo fundamental de 
vibración, tanto en dirección transversal como longitudinal en forma 
independiente. El periodo de este modo de vibración debe ser calculado 
usando un modelo de un solo grado de libertad masa-resorte (péndulo 
invertido). La rigidez de este resorte equivalente debe calcularse usando 
el desplazamiento máximo que ocurre cuando una carga lateral uniforme 
arbitraria es aplicada a la superestructura del puente. El método es del 
tipo estático equivalente que utiliza una carga lateral uniforme que 
aproxima el efecto de carga sísmica. El método es adecuado para 
puentes regulares que responden principalmente en el modo fundamental 
de vibración. El procedimiento de cálculo es similar en cada una de las 
dos direcciones ortogonales (X-Y) y es el siguiente. 
Primero se selecciona las direcciones X, Y, luego se efectúa el cálculo de 
las deformaciones unitarias (desplazamientos estáticos) ( )Vs x  debidas a 
la carga Po uniformemente distribuida en toda la longitud del puente =
1F L− ⋅  . 
El cálculo de la rigidez lateral del puente K  y del peso total W : 
*
max
Po LK
Vs
=                                               (2.3) 
[ ]( )W w x dx F= ⋅ =∫                                        (2.4) 
Dónde: 
L =  Longitud total del puente en mm, 
maxVs =  Desplazamiento máximo en mm =[ ]F , y 
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( )xw =  Peso por unidad de longitud de la superestructura y 
subestructura en N/mm. 
El cálculo del período fundamental del puente:   
[ ]21 *
31,623 *
WT T
g K
pi
= =                                   (2.5) 
Cálculo del Coeficiente de Respuesta Sísmica Espectral:  
0
1 2/3
1,20* *
1
A SCs L
T
 = =                                     (2.6) 
Cálculo de la carga sísmica estática equivalente en N/mm:  
11 *Cs WPe F L
L
− = = ⋅                                    (2.7) 
Dónde: 
A =  Coeficiente de aceleración sísmica (adimensional), 
S =  Coeficiente de sitio (adimensional). 
Cálculo de los desplazamientos Vex  y fuerzas sísmicas Fsx : 
Se ejecuta una 2da., iteración aplicando la carga Pe , o 
Se establece una proporción a base de los resultados del paso 1 
para una relación entre la carga equivalente y la carga unitaria: 
/Pe Po  
Repetir el proceso del cálculo anterior en la otra dirección hasta obtener 
los correspondientes desplazamientos Vey  y fuerzas sísmicas Fsy .  
Cálculo de la Respuesta Sísmica EQ calculada = el mayor valor de las 
combinaciones con las cargas en X y Y: 
Combinación 1: 0,3EQ Fsx FsyΙ = +  y Combinación 2: 0,3EQ Fsx FsyΙΙ = +  
Cálculo de la respuesta sísmica modificada o Fuerzas Sísmica de Diseño: 
EQcalculadaEQM
R
=                                   (2.8) 
Dónde: 
EQcalculada =  El mayor valor de EQΙ  y EQΙΙ , 
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R =  Coeficiente de modificación de respuesta sísmica 
(adimensional). 
Método de análisis espectral unimodal (SM) [5] 
Es un método simplificado de análisis espectral de respuesta elástica 
similar al de la carga uniforme equivalente, desarrollado a base del modo 
fundamental de vibración, se aplica a puentes regulares. 
El período de este modo de vibración 1T  y el coeficiente de respuesta 
sísmica espectral elástica 1Cs  se calculan en función de los factores que 
relacionan las deformaciones unitarias y las masas inerciales de la 
estructura, se calculan las fuerzas y los desplazamientos provocados por 
el sismo en dos direcciones ortogonales en forma independiente. El 
procedimiento de cálculo es similar en cada una de las dos direcciones 
ortogonales (X-Y) y es el siguiente. 
Primero se selecciona las direcciones X, Y, luego se determina la carga 
muerta de la superestructura e infraestructura ( )W x  en N/mm. 
En la dirección seleccionada se calcula las deformaciones unitarias 
(desplazamientos estáticos) ( )Vs x  debidas a la carga Po uniformemente 
distribuida en toda la longitud del puente. 
El cálculo de los factores de relación entre deformaciones y rigideces: 
( )Vs x dxα = ⋅∫                                            (2.9) 
( ) ( )W x Vs x dxβ = ⋅ ⋅∫                                        (2.10) 
2( ) ( )W x Vs x dxγ = ⋅ ⋅∫                                        (2.11) 
Dónde: 
Vs =  Desplazamiento en mm, y 
( )xw =  Peso por unidad de longitud de la superestructura y 
subestructura en N/mm. 
El cálculo del período fundamental del puente:   
21 *
31,623 * *
T
Po g
pi γ
α
=                                   (2.12) 
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Cálculo del Coeficiente de Respuesta Sísmica Espectral del 1er modo de 
vibración:  
1 2/3
1,20* *
1
A SCs
T
=                                          (2.13) 
Cálculo de la carga sísmica estática equivalente:  
( ) ( ) ( )1 * * *CsPe x W x Vs xβγ=                                (2.14) 
Dónde: 
A =  Coeficiente de aceleración sísmica (adimensional), 
S =  Coeficiente de sitio (adimensional). 
Cálculo de los desplazamientos Vex  y fuerzas sísmicas Fsx  aplicando en 
la estructura la carga sísmica equivalente ( )Pe x .  
Repetir el proceso del cálculo anterior en la otra dirección hasta obtener 
los correspondientes desplazamientos Vey  y fuerzas sísmicas Fsy .  
Cálculo de la Respuesta Sísmica EQ calculada = el mayor valor de las 
combinaciones con las cargas en X y Y: 
Combinación 1: 0,3EQ Fsx FsyΙ = +  y Combinación 2: 0,3EQ Fsx FsyΙΙ = +  
Cálculo de la respuesta sísmica modificada o Fuerzas Sísmica de Diseño 
se realiza con la expresión (2.8). 
Método de análisis espectral multimodal (MM) [5] 
Se aplica en estructuras de puentes en zonas de riesgo sísmico 2, 3 y 4, 
que lo requieran según su complejidad. Se debe usar el espectro de 
respuesta elástico.  
Debe emplearse un programa de computador que realice el análisis 
dinámico espacial, teniendo en cuenta los efectos de acoplamiento en la 
respuesta total de la estructura del puente. 
Modelo Matemático: modelo espacial con discretización de masas 
inerciales en un número según el grado de exactitud requerido, 
Recomendación: Ubicar las masas en los extremos y en cada L/4 de 
todos los vanos de la superestructura; en pilas cortas y rígidas no se 
requieren nodos intermedios, las flexibles además de nodos extremos se 
recomienda en cada h/3; 
- 19 - 
Número de modos de vibración 
Especificaciones AASHTO (USA), según en número de vanos: 
Número de modos < = 3 veces el número de vanos; 
El espectro de respuesta sísmica elástica de diseño se usa 
separadamente para cada modo de vibración; 
Los efectos sísmicos de diseño (fuerzas y desplazamientos) se 
estiman combinando los obtenidos en los modos individuales, 
mediante criterios estadísticos; 
Procedimiento de cálculo similar: en dos direcciones ortogonales (X-
Y). 
Primero se selecciona las direcciones X, Y, luego se determina la carga 
muerta de la superestructura e infraestructura ( )W x  en N/mm. 
En la dirección seleccionada se calcula las deformaciones unitarias 
(desplazamientos estáticos) ( )Vs x  debidas a la carga Po uniformemente 
distribuida en toda la longitud del puente. 
El cálculo de los factores de relación entre deformaciones y rigideces se 
determina con las expresiones 2.9, 2.10, 2.11: 
El cálculo de los períodos de vibración para cada modo de vibración Ti 
(varios métodos: exigen valores, valores propios, etc.) 
Cálculo del Coeficiente de Respuesta Sísmica Espectral para cada modo 
de vibración se determina con la expresión 2.13.  
Cálculo de la carga sísmica estática equivalente se determina con la 
expresión 2.14.   
Cálculo de los desplazamientos ( ),Ve i x  y fuerzas sísmicas ( ),Fs i x  
aplicando en la estructura la carga sísmica equivalente ( )Pe x .  
Repetir el proceso del cálculo anterior en la otra dirección hasta obtener 
los correspondientes desplazamientos Vey  y fuerzas sísmicas Fsy .  
Cálculo de la fuerza sísmica más probable en cada dirección, utilizando el 
método de la media cuadrática completa o el método de la raíz cuadrada 
de la suma de los cuadrados de los valores obtenidos para cada modo de 
vibración: 
( )2,X X iFs Fs= ∑ ; y ( )2,Y Y iFs Fs= ∑  
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Cálculo de la Respuesta Sísmica EQ calculada = el mayor valor de las 
combinaciones con las cargas en X y Y: 
Combinación 1: 0,3EQ Fsx FsyΙ = +  y Combinación 2: 0,3EQ Fsx FsyΙΙ = +  
Cálculo de la respuesta sísmica modificada o Fuerzas Sísmica de Diseño 
se realiza con la expresión (2.8). 
b. Requerimientos de diseño [12] 
Se describe algunos conceptos dados para el diseño como: la 
combinación ortogonal de las fuerzas sísmicas, los desplazamientos de 
diseño en los apoyos (tanto para pilas como para estribos), se habla de 
los elementos de seguridad como los topes transversales. 
Las Especificaciones AASHTO Estándar [2] consideran a las fuerzas 
sísmicas horizontales provenientes del análisis en la dirección longitudinal 
y transversal, deben combinarse para formar dos estados de carga (fig. 
2.10): 
ESTADO I: Las fuerzas y momentos causados por el sismo, en 
cada uno de los ejes principales del elemento se obtiene sumando 
el 100% del valor absoluto de las fuerzas elásticas provenientes del 
análisis en la dirección longitudinal del puente, con el 30% del valor 
absoluto de las fuerzas sísmicas elásticas provenientes en la 
dirección transversal del puente. 
ESTADO II: Las fuerzas y momentos causados por el sismo, en 
cada uno de los ejes principales del elemento se obtiene sumando 
el 100% del valor absoluto de las fuerzas elásticas provenientes del 
análisis en la dirección transversal del puente, con el 30% del valor 
absoluto de las fuerzas sísmicas elásticas provenientes en la 
dirección longitudinal del puente. 
 
Figura 2.10. Acción simultánea de las componentes de la fuerza sísmica 
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Longitudes de apoyo mínimas [12] 
Después de un evento sísmico los apoyos de la superestructura con la 
subestructura sufren desplazamientos longitudinales y laterales. 
Estos desplazamientos pueden ser grandes y podrían ocasionar un 
colapso de la superestructura, para ello las Especificaciones AASHTO 
ESTANDAR [2] establecen longitudes de apoyo mínimas que se muestran 
a continuación. 
Categoría de 
Comportamiento Sísmico Mínima longitud de Apoyo N (mm) 
A y B NA,B=(203+1.67*L+6.66*H)(1+0.000125S2) 
C y D NC,D=(305+2.5*L+10*H)(1+0.000125S2) 
Tabla 2.4. Longitudes de apoyo mínimas (N) [2] 
Dónde: 
L = Longitud medida en el tablero en metros a la siguiente junta de 
expansión o al extremo del tablero del puente. Para articulaciones 
entre luces, L debe ser la suma de L1 + L2, correspondiente a las 
distancias a ambos lados de la junta. Para puentes de una sola luz, 
L es igual a la longitud del tablero. 
H = Altura de la subestructura en metros. Para estribos, H es la 
altura promedio de las columnas que soportan al tablero del puente 
hasta la próxima junta de expansión. Para columnas o pilas, H es 
la altura de la pila o de la columna. Para juntas dentro de un tramo, 
H es la altura promedio entre dos columnas o pilares adyacentes. 
Para puentes simplemente apoyados, H = 0 m. 
S = Angulo de esviaje de apoyo en grados (º), medido desde la 
línea normal al tramo.  
H1
L2 L1
NN1H2 N2
 
 Figura 2.11. Longitud de apoyo mínima N para puente de vano articulado [6] 
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N1 N2
H1
L1 L2
 
Figura 2.12. Longitud de apoyo mínima N para puente de vanos intermedios 
[6] 
L
N
 
Figura 2.13. Longitudes de apoyo mínimas N para puente de un vano [6] 
 
Figura 2.14. Angulo de esviaje de apoyo [6] 
2.3.4. Cargas de diseño y combinaciones de diseño 
 Cargas de diseño 
Las Especificaciones AASHTO Estándar,  solicitan que los puentes se 
diseñen para soportar cargas muertas y vivas e impacto, o efecto 
dinámico de la carga viva. Las estructuras también deben ser capaces de 
soportar otras cargas a las cuales pueden estar sujetas, tales como 
fuerzas longitudinales, centrifugas, térmicas, sísmicas y de montaje. 
a. Carga Muerta [8] 
S
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Carga muerta o carga permanente; son cargas de magnitud constante. 
Las constituyen el peso propio de la estructura y todas las demás cargas 
inmóviles vinculadas permanentemente a la misma. La carga muerta 
depende del material y de la geometría de los elementos estructurales. 
Las cargas muertas por lo general, se calculan en forma conservadora, 
con el fin de evitar rediseñar a causa de cambios de poca importancia en 
las proporciones finales.  
Material 
Densidad 
(kg/m3) 
Aleaciones de aluminio 2800 
Superficies de rodamiento bituminosas 2250 
Hierro fundido 7200 
Escorias 960 
arena, limo o arcilla compactada 1925 
Hormigón 
Agregados de baja densidad 1775 
Agregados de baja densidad y arena 1925 
Densidad normal con f´c≤35MPa 2320 
Densidad normal con 35<f´c≤105MPa 2240+2,29f´c 
Arena, limo o grava suelta 1600 
Arcilla blanda  1600 
Grava, macadán o balasto compactado a rodillo 2250 
Acero 7850 
Sillería 2725 
Madera 
Dura 960 
Blanda 80O 
Agua 
Dulce 1000 
Salada 1025 
Elemento 
Masa por unidad de 
longitud kg/mm 
Rieles para tránsito, durmientes y fijadores por vía 0,30 
Tabla 2.5. Densidades de Materiales [8] 
b. Carga Viva [8,15] 
Las cargas vivas se refieren a las cargas debido a los movimientos 
dinámicos de vehículos, automóviles, y peatones sobre los puentes. Las 
Especificaciones AASHTO Estándar [2] permiten una reducción en la 
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magnitud de las cargas vivas, dependiendo de las vías que se encuentran 
cargadas, de acuerdo a la tabla 2.6 
Numero de vías cargadas Porcentaje de reducción 
1 y 2 vías 0 
3 vías 10 
4 vías o mas 25 
Tabla 2.6. Reducción de intensidad de carga viva [15] 
Carriles de tránsito [8] 
Se asume que los carriles de carga o camiones estándar ocupan un 
ancho de 3,05 (m), este camión se coloca en cada vía de transito que 
tiene un ancho de 3,66 (m), a lo largo de la calzada, tantas veces como 
vías de diseño se pueda colocar en dicha calzada. No se usa fracciones 
de vías de tránsito, sin embargo, para calzadas con ancho entre 6.1 y 
7.32 (m), se debe considerar dos vías de diseño, cada una con un ancho 
igual a la mitad de la calzada. 
 Carga Vehicular 
Camiones estándares  
Las Especificaciones AASHTO Estándar establecen cuatro clases de 
camiones estándar: 
H 15 - 44 
H 20 - 44 
HS 15 - 44 
HS 20 – 44 
Camión H 
Es un camión de dos ejes conocido también como camión-tractor, el eje 
delantero que transmite a la calzada el 20% de la carga total del camión y 
el eje posterior que trasmite el 80%.  
Cada eje distribuye su carga a las ruedas separadas 1,83m para el diseño 
se considera como carga de rueda a las del eje posterior. La carga del 
camión H 15 corresponden al 75% de la carga del camión H 20, el 
número 44 significa el año que se adoptó la nomenclatura. 
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TIPO 
EJE DELANTERO EJE POSTERIOR CARGA DE RUEDA 
t kN t kN t kN 
H 15-44 2,72 26,68 10,88 106,73 5,45 53,46 
H 20-44 3,63 35,61 14,52 142,44 7,27 71,32 
Tabla 2.7. Cargas vehiculares del camión H [2] 
 
Figura 2.15. Camión H [2] 
W= Carga del camión tractor más la carga. 
Camión HS 
La carga HS consiste en un camión tractor con semirremolque. Las 
cargas se designan por las letras HS seguidas de un número que indica el 
peso total del camión tractor. La carga del camión HS 15-44 corresponde 
a un 75% del camión HS 20-44, y el número 44 significa el año que se 
adoptó la nomenclatura. La separación entre el eje posterior y el eje del 
semirremolque se considera variable entre 4,27 m y 9,14 m.  
Cualquiera de los sistemas de carga descritos se considera aplicado en el 
ancho de una vía o carril de circulación de 3,05 m. 
H 15-44
4.27 m
1.83 m
H 20-44
26,68 kN
35,61 kN
0,1 W
0,1 W
0,4 W
0,4 W
106,73 kN
142,44 kN
EJE DELANTERO EJE POSTERIOR
CARGA DE
RUEDA
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TIPO 
Eje Delantero Eje Posterior Eje del Semirremolque 
t kN t kN t kN 
HS 15-44 2,72 26,68 10,88 106,73 10,88 106,73 
HS 20-44 3,63 35,61 14,52 142,44 14,52 142,44 
Tabla 2.8. Carga de los ejes del camión HS [2] 
 
TIPO 
Carga de Rueda 
t kN 
HS 15-44 5,45 53,46 
HS 20-44 7,27 71,32 
Tabla 2.9. Carga de rueda del camión HS [2] 
 
 
Figura 2.16. Camión tipo HS [2] 
 
W= Carga del camión tractor más la carga. 
HS 15-44
4.27 m
1.83 m
HS 20-44
0.1 W
0.1 W
4.27 m - 9.14 m
0.4 W
0.4 W
0.4 W
0.4 W
EJE DELANTERO EJE POSTERIOR EJE SEMIRREMOLQUE
26,68 kN
35,61 kN
106,73 kN
142,44 kN
106,73 kN
142,44 kN
CARGA DE
RUEDA
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Figura 2.17. Ancho de una vía [2] 
Carga Equivalente  
La carga equivalente  simula el efecto del congestionamiento vehicular 
sobre el puente. Consiste en una carga uniformemente distribuida por 
metro lineal de vía de transito acompañada con una carga concentrada (o 
dos cargas concentradas en el caso de tramos continuos), que se ubica 
en las posiciones de manera que produzcan los máximos esfuerzos en la 
estructura. Estas cargas se denominan de la misma manera como las 
cargas del camión estándar.  
q=9,35 kN/m/via
Pv=113,21 kN/via para cortante
Pm=80,25 kN/via para momento
CARGA H20-44 / HS20-44
q=6,42 kN/m/via
Pv=80,44 kN/via para cortante
Pm=60,43 kN/via para momento
CARGA H15-44 / HS15-44
 
Figura 2.18.Carga distribuida equivalente [2] 
Estas cargas uniformemente distribuidas combinadas con una carga 
concentrada según especificaciones actúan en un ancho de 3.05 m (10 
pies), pero a diferencia de los camiones de carga, la carga distribuida 
puede actuar en todos los tramos del carril que sean necesarios, mientras 
la carga concentrada solo puede actuar en una posición del puente y una 
sola vez en cada tramo del tablero del mismo con un valor de carga 
diferente para cortante y momento. Esta carga concentrada simula la 
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existencia de algún vehículo de mayor carga en algún lugar del tren de 
vehículos sobre el puente. 
 Carga Peatonal  
La carga peatonal sobre las aceras, consiste en una carga viva de 
4,15x10-3 MPa (415 kg/m2). Para el diseño de las vigas que soportan las 
aceras y el tablero, la carga peatonal se debe tomar como se muestra en 
la tabla 2.10. 
Luz del claro (m) 
Carga viva vehicular 
(kg/m2) MPa 
0 a 7,6 415 4,15x10-3 
7,6 a 30,5 293 2,93x10-3 
Tabla 2.10. Carga viva peatonal [2] 
Para puentes con luces superiores a 30,5 m, la carga peatonal está dada 
por la expresión 2.15: 
4464.47146.47 * 1.10
15.25
WP
L
   
= + −   
   
                            (2.15) 
Dónde: 
P =  Carga viva peatonal ≤ 293	 	


, 
L =  Longitud cargada del puente peatonal en m, y 
W =  Ancho de la superficie de paseo o acera en m. 
Los puentes que son destinados exclusivamente al tránsito peatonal o de 
bicicletas deben ser diseñados para una carga peatonal de 4,15x10-3 MPa 
(415 kg/m2). 
c. Carga de Impacto [15] 
El fenómeno de impacto se relaciona a la interacción del vehículo con el 
puente. Los esfuerzos provocados por la carga viva, deben ser 
incrementados para incluir los efectos dinámicos, vibratorios y de impacto, 
ya que es conocido que la carga en movimiento produce mayor momento 
que una carga aplicada de forma estática. 
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El impacto se incluye como parte de las cargas transferidas de la 
superestructura a la infraestructura pero no se incluye en las cargas 
transferidas a las cimentaciones ni aquellas partes de pilas y columnas 
que estén bajo tierra. 
Grupo A – Impacto se incluye.  
a) Elementos de la superestructura, incluyendo las columnas de 
pórticos rígidos, 
b) Pilares (con apoyos o sin ellos, sin hacer caso del tipo) 
excluyendo fundaciones y aquellas porciones bajo la línea del 
terreno, y 
c) Las porciones de pilotes de acero o concreto que están sobre la 
línea del terreno, que soportan la superestructura. 
Grupo B – Impacto no incluido.  
a) Estribos, muros de retención, pilotes (exceptuando lo 
especificado en el literal (c) del grupo A, 
b) Cimentaciones y zapatas,  
c) Estructuras de madera,  
d) Acera, y 
e) Alcantarillas que están a 0,91m o más de profundidad. 
El coeficiente de impacto, se calcula como el porcentaje de impacto con la 
expresión 2.16.   
15, 24 0,30
38
I
L
 
= ≤ + 
                                            (2.16) 
Dónde:  
L =  Luz del vano que se encuentra la sección en análisis, en m. 
Para la uniformidad en la aplicación de la fórmula de impacto, la longitud 
cargada, L, es definida según los siguientes parámetros:   
• Para el piso de la calle: la longitud del claro de diseño. 
• Para miembros transversales, como las vigas de piso, el claro del 
miembro se toma centro a centro de los apoyos. 
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• Para calcular los momentos por carga de camión: la longitud del 
claro, o para los brazos en voladizo, la longitud es desde centro del 
momento al eje más lejano. 
• Para cortante debido a las cargas de camión: la longitud de la 
porción cargada del claro del punto en consideración a la reacción 
más lejana; para los brazos en voladizo se usara un factor de 
impacto del 30%. 
• Para claros continuos: la longitud del claro en consideración para el 
momento positivo, y el promedio de dos claros cargados 
adyacentes para el momento negativo. 
 
d. Fuerza Longitudinal o Fuerza de Frenado [15] 
Es la fuerza que actúa en dirección del eje longitudinal del puente, 
taxativamente, en la dirección del tráfico. Estas fuerzas se desarrollan 
como resultado del esfuerzo de frenando provocado por los vehículos, las 
cuales se transmiten a los miembros del puente a través de la fricción 
entre el tablero y las ruedas. 
Las Especificaciones AASHTO Estándar [2] destina una fuerza 
longitudinal o fuerza de frenado de diseño del 5% de la carga viva en 
todos los carriles que llevan el tráfico en la misma dirección, sin tomar en 
cuenta el factor de impacto, mediante la expresión 2.17. 
 0.05* *LF CV n=                                      (2.17) 
Dónde: 
n =   Coeficiente de reducción para vías cargadas 
simultáneamente, 
CV =  Carga Viva total sin impacto. 
Para la aplicación de esta fuerza las Especificaciones AASHTO Estándar 
[2] realizan las siguientes suposiciones: 
• Deben ser cargadas todas las vías de tráfico, suponiendo que 
todas ellas son unidireccionales, es decir para el cálculo de la 
fuerza longitudinal se considera a todo el puente con una sola 
dirección, cuando se carguen tres o más vías se debe aplicar los 
coeficientes de intensidad de cargas respectivos, y 
• Considera que la fuerza de frenada se aplica a 1.83 m por encima 
de la capa de rodadura. 
 
e. Fuerza Centrífuga [2] 
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Los puentes que presentan curvatura están sometidos a fuerzas 
centrifugas causadas por el derrape de los vehículos. La fuerza centrífuga 
debe ser calculada como un porcentaje de la carga viva sin impacto, para 
lo cual la carga viva es solo la  del camión de diseño y en ningún caso se 
debe utilizar la carga equivalente.  
Se aplica las mismas suposiciones que para la fuerza de frenado, esto es 
que todas la vías deben estar cargadas y consideradas en una sola 
dirección de tráfico y que la fuerza centrífuga se aplica a 1.83 m por 
encima de la capa de rodadura. 
La magnitud de esta fuerza se calcula mediante la expresión 2.18: 
*Fc C Rcv=                                               (2.18) 
 
2
20,7863* 0,000452* *SC S D
R
= =                           (2.19) 
Dónde: 
C =  Porcentaje que permite medir Fuerza Centrífuga, 
Rcv = Reacción por carga viva vehicular (camión estándar) sin 
considerar impacto,  
S =  Velocidad de diseño, en km/h, 
R =  Radio de curvatura en m, y 
D =  Grado de curvatura. 
f. Cargas en bordillo [2]  
Los bordillos se deben diseñar para resistir una fuerza lateral de al menos 
7,30 kN/m (744 kg/m). Esta fuerza se debe aplicar en la parte superior del 
mismo, o a 25,40 cm por encima de la capa de rodadura si el bordillo es 
más alto de 25,40 cm. Las cargas de barandas se aplican en donde la 
acera, el bordillo y el carril de tráfico forman un sistema integral. 
g. Cargas de Viento [5,8] 
El viento es un fenómeno natural que afecta a la mayoría de la 
estructuras. En ingeniería resulta práctico considerar que el viento 
produce una presión cuya magnitud es proporcional a su velocidad, dicha 
presión es uniforme en todas las áreas expuestas a su acción y que el 
efecto puede provenir de cualquier dirección [8]. 
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El efecto del viento en los puentes, por su carácter dinámico, (esto es, 
una velocidad puede ser alcanzada en un corto periodo y permanecer por 
un intervalo de tiempo o decaer rápidamente), es muy complejo, debido a 
que son muchas las variables que intervienen [8], entre las cuales pueden 
mencionarse:  
• Tamaño y forma del puente, 
• Ángulos probables de incidencia, 
• Efectos de pantalla del terreno aledaño (esto se refiere al grado de 
protección que tienen por ejemplo los soportes extremos en 
relación a los intermedios), y 
• Relación velocidad-tiempo del viento. 
Las cargas de viento se las asume como cargas estáticas uniformemente 
distribuidas  aplicadas sobre el área expuesta de la estructura. El área 
expuesta consiste en la suma de todas las áreas de los elementos 
estructurales, inclusive el sistema de piso y las protecciones laterales 
vistos en elevación, haciendo un ángulo de 90º con el eje longitudinal de 
la estructura.  
2P Cd Vσ= ∗ ∗     (2.20) Dónde: 
P =  Presión del viento sobre la estructura, 
Cd =  Coeficiente de arrastre, 
σ =  Densidad del aire, y 
V =  Velocidad del viento. 
Estas fuerzas se suponen para una velocidad de viento de 160 km/h, pero 
esta condición no necesariamente se cumple en todos los sitios, por lo 
que se puede modificar en proporción al cuadrado de la velocidad del 
viento mediante la expresión 2.21. 
2
1VF
V
 
=  
                  (2.21) 
Dónde: 
F =  Factor de corrección, 
1V =  Velocidad de viento real en el sitio de diseño del puente 
(km/h), y 
V =  Velocidad base (160 km/h). 
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Para el análisis de la subestructura las Especificaciones AASHTO 
Estándar [2] realizan una división entre fuerzas de viento transmitidas 
desde la superestructura y las fuerzas de viento aplicadas directamente a 
la subestructura [8]. 
I. Fuerza de viento sobre la superestructura [5] 
Tipo estructura 
Presión del viento 
perpendicular al eje 
longitudinal del puente 
Fuerza total del viento 
perpendicular al eje longitudinal 
del puente 
Celosías y arcos 366,2 kg/m2 
≥446,5 kg/m lineal en el plano en 
dirección del viento (barlovento); 
≥223,2 kg/m lineal en el plano 
contrario a la dirección del viento 
(sotavento). 
Vigas de alma llena 244,1 kg/m2 
>446,5 kg/m lineal en el plano en 
dirección del viento. 
Tabla 2.11. Fuerza de viento sobre la superestructura [5] 
II. Fuerza de viento sobre la carga viva [5] 
149 kg/m sobre CV a 1,83 m sobre la superficie de rodadura 
III. Fuerzas de viento provenientes de la superestructura [8] 
Para el cálculo de las fuerzas de viento provenientes de la 
superestructura, se toma en cuenta toda el área expuesta de la 
misma, incluyendo vigas, sistemas de piso, barandales, etc.  
Angulo 
de 
incidencia 
del viento 
α° 
Estado de cargas II y V Estado de cargas III y VI 
Presión del viento (pv) Carga sobre vehículos 
(a 1,83 m sobre la 
superficie de rodadura) 
Celosías Vigas alma llena 
transversal  longitudinal transversal longitudinal Transversal  longitudinal 
kg/m2 kg/m2 kg/m lineal 
0 366,2 0 244,1 * 0 148,8 * 0 
15 341,8 56,6 214,8 29,3 131,0 17,9 
30 317,4 136,7 200,2 58,6* 122,0 35,7 
45 229,5 200,2 161,1 78,1 93,2 47,6 
60 117,2 244,1 83,0 92.8 50,6 59,6 * 
 
Multiplicado por 
el Factor de corrección [F= (V1/V)2 ] 
mas 
el 70% de la presión del 
viento 
Tabla 2.12. Presión del viento transmitida a la superestructura [5] 
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α° = ángulo de incidencia del viento con respecto a la 
perpendicular al eje longitudinal del puente. 
* En puentes de luces ≤ 38 m, ante la falta de datos reales: se 
aplican simultáneamente estas cargas, tanto sobre la 
superestructura, como sobre la carga viva respectivamente. 
 
 
Figura 2.19. Carga de viento aplicada directamente a la superestructura [8] 
 
Dónde: 
W1= carga de viento aplicada directamente a la superestructura, 
W1t= Fuerza de viento transversal, 
W1l= Fuerza de viento longitudinal, 
CG= Centro de gravedad de la superestructura, y 
T= Angulo de incidencia del viento. 
CG
W1t
T
W1l
W1
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Figura 2.20. Carga de viento aplicada a la carga viga móvil [8] 
 
Dónde: 
WL1= carga de viento aplicada a la carga viva, 
WL1t= Fuerza de viento transversal aplicada a la carga viva, 
WL1l= Fuerza de viento longitudinal aplicada a la carga viva,  
CG= Centro de gravedad, y 
T= Angulo de incidencia del viento. 
IV. Fuerzas de viento aplicadas directamente a la subestructura 
[5] 
Las fuerzas longitudinales y transversales que se aplican directamente a 
la subestructura se calculan en base a una carga de viento de 195,30 
kg/m², para una V=160 km/h. Para vientos con dirección desviada a la 
subestructura, la fuerza se descompone en componentes perpendiculares 
a la elevación frontal y lateral. Ambas componentes actúan en la 
elevación del centro de gravedad de las respectivas áreas y son aplicadas 
simultáneamente con las cargas de viento de la superestructura.  
WL1l
WL1
WL1t
T
CG
1,83m
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W2L
W2
W2T
A1
A2
T
 
Figura 2.21. Fuerzas de viento aplicadas directamente a la subestructura 
[8] 
Dónde: 
W2= carga de viento aplicada directamente a la subestructura, 
W2T= Fuerza de viento transversal, 
W2L= Fuerza de viento longitudinal, 
A1= Área transversal expuesta al viento, 
A2= Área longitudinal expuesta al viento, y 
T= Angulo de esviaje del viento. 
h. Cargas por Variación de Temperatura Ambiental [5,8,15] 
Las variaciones de temperatura que se  producen en el ambiente dan 
lugar a que los elementos sufran dilataciones y contracciones por 
aumento y disminución de temperatura respectivamente. Cuando las 
estructuras se encuentran restringidas al movimiento, se originan sobre 
éstas, fuerzas térmicas que deben tenerse presente para el análisis 
estructural y diseño de estos elementos estructurales [8]. 
Se deben incluir provisiones en el diseño de puentes para esfuerzos y 
movimientos que resultan por variaciones de temperatura a las cuales va 
a estar sujeta la estructura [8]. 
Las dilataciones o contracciones que sufren los cuerpos bajo los cambios 
de temperatura [5] pueden evaluarse con la expresión 2.22. 
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δ α= ∆* *t L T                                          (2.22) 
Dónde:  
δ =t
  
Cambio de longitud en dirección considerada, en m, 
α =
  
Coeficiente de dilatación lineal,
 
=L
  
Longitud del elemento en la dirección considerada en m, y
 
∆ =T
  
Cambio de temperatura.
 
Para estructuras de hormigón, los rangos de temperatura son [15]: 
En clima moderado:  De 0 a 5 ºC. 
En clima frío:     De 2 a 7 ºC.  
Otra variable a considerar en los esfuerzos inducidos en las 
subestructuras, por variaciones térmicas, es el coeficiente de dilatación, el 
cual depende del tipo de material con que se construye. 
i. Fuerza de levantamiento [8] 
La fuerza de levantamiento en apoyos es una acción vertical de tipo 
ascendente a considerarse en el diseño de apoyos y en la revisión de la 
estabilidad de la subestructura.  
Esta fuerza se genera cuando una determinada condición de carga, 
obliga a un determinado apoyo a ejercer una reacción vertical hacia 
abajo, o bien cuando por el tipo de tamaño de las conexiones en el apoyo, 
y por el tipo de reacción que deba ejercer, se generen esfuerzos 
resultantes de tracción en alguna parte del mismo. 
Se toman disposiciones para la sujeción adecuada de la superestructura 
a la subestructura asegurando que el empuje ascendente calculado en 
cualquier apoyo sea resistido por miembros de tensión que acoplan una 
masa de mampostería igual a la mayor fuerza obtenida bajo una de las 
siguientes condiciones: 
• 100%  de la fuerza de levantamiento calculada, causada por 
cualquier carga o combinación de cargas en la cual la carga viva 
más impacto se aumenta en 100%.  
• 150% de la fuerza de levantamiento calculada a nivel de cargas de 
trabajo.  
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Los pernos de anclaje sujetos a tensión y otros elementos de la estructura 
esforzados bajo las condiciones anteriores, deben ser diseñados para un 
150% del esfuerzo básico permisible a tensión.  
j. Presión del flujo [8] 
Es conocida la enorme fuerza provocada por el agua, producto de las 
crecidas de los ríos y su efecto sobre pequeños cuerpos como personas, 
animales, medios de transporte, etc. 
La presión unitaria que actúa sobre el área expuesta de la estructura se 
determina mediante la expresión 2.23. En dicha expresión la presión del 
flujo de la corriente es directamente proporcional al cuadrado de la 
velocidad de la misma para todos los casos, diferenciándose únicamente 
en la constante que depende de la forma de la pila.  
*SF P A= ∑                                        (2.23)                                      
Dónde: 
         
SF =
 Fuerza resultante debida a la presión de la corriente del agua, 
         
251,5* *P K V= =Presión de flujo de la corriente,  
         
K = Constante que depende de la forma de la pila,  
K =
 ½ pilas con extremos angulares, donde el ángulo <= 
30º,  
K = 1 ⅜ pilas con extremos angulares, donde el ángulo > 
30º,  
K =
 1 ⅜ pilas con extremos cuadrados, y 
K =
 2/3 pilas circulares. 
A =∑ Sumatoria de áreas expuestas a la presión de la corriente en 
m2,  
         V = Velocidad del agua en m/s, y 
   Ysf = Punto de Aplicación de la fuerza debido a la presión de la 
corriente en m. (Centro de gravedad). 
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Figura 2.22. Presión de Flujo de la Corriente [8] 
k. Presión hidráulica Ascendente o flotación [8] 
El fenómeno de la flotación o empuje ascendente es el resultado de las 
fuerzas ejercidas por un fluido sobre un cuerpo sumergido o flotante. Su 
valor es igual al peso del volumen del fluido desplazado por el cuerpo 
sólido y puede ser volumen de fluido desplazado por el cuerpo sólido y 
puede ser calculado a través de un análisis del cuerpo en consideración. 
Las Especificaciones AASHTO Estándar [2] establecen que el fenómeno 
de flotación debe ser considerado donde afecte, ya sea en la 
subestructura incluyendo pilotes o la superestructura. 
La presión hidráulica ascendente puede calcularse con la expresión 2.24 
*B Vsumγ=                                              (2.24) 
Dónde: 
          B =  Empuje hidráulico ascendente en kg, 
          γ =  Peso específico del líquido desplazado en kg/m3, y 
          Vsum =  Volumen sumergido del elemento estructural en m3 
 
Figura 2.23. Presión Hidráulica Ascendente [8] 
- 40 - 
l. Presión de tierras [7,8] 
Se le conoce también como empuje de suelo, ya que todo volumen de 
tierra en contacto lateral con una estructura ejerce sobre ella cierta acción 
denominada Presión de Tierras [8]. 
En el análisis de estribos, el problema consiste generalmente en estimar 
el empuje activo de terreno sobre el estribo y diseñarlo de tal manera que 
sea seguro [8] ante las siguientes solicitaciones: 
a) Volcamiento, respecto al pie de la fundación del estribo,  
b) Deslizamiento de la base del estribo sobre el suelo de fundación, 
c) Aplastamiento del material de fundación o sobrecarga de pilotes 
en el punto de máxima presión, y 
d) Esfuerzos máximos de corte y flexión generados en las 
secciones criticas del estribo. 
Teoría de Rankine [7] 
Rankine realizó una serie de investigaciones y propuso una expresión 
mucho más sencilla que la de Coulomb. Su teoría se basó en las 
siguientes hipótesis: 
1. El suelo es una masa homogénea e isotrópica, 
2. No existe fricción entre el suelo y el muro, 
3. La cara interna del muro es vertical (β = 90°),  
4. La resultante del empuje de tierras está ubicada en el extremo 
del tercio inferior de la altura, y 
5. El empuje de tierras es paralelo a la inclinación de la superficie 
del terreno, es decir, forma un ángulo α con la horizontal. 
El coeficiente Ka según Rankine es: 
2 2
2 2a
Cos Cos CosK Cos
Cos Cos Cos
α α φ
α
α α φ
− −
=
+ −
                                  (2.25) 
Dónde:  
 
Ka =  Coeficiente de presión activa de tierras (adimensional), 
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              α =
 Angulo de inclinación del suelo detrás del muro, y 
              
φ =
 Ángulo de fricción interna del material de relleno. 
α
α
Ζ
α
γ
φ
γ∗
 
Figura 2.24.Presión Activa [7] 
Si en la expresión 2.25 la inclinación del terreno es nula (α = 0°), se 
obtiene una expresión similar a la de Coulomb para el caso particular que 
(δ= α = 0°; β= 90°), ambas teorías coinciden: 
21 tan 45
1 2
senKa
sen
φ φ
φ
−  
= = − +  
                                     
(2.26) 
21 tan 45
1 2
senKp
sen
φ φ
φ
+  
= = + 
−  
                                    
(2.27) 
La teoría de Rankine establece, al considerar un ancho unitario del 
elemento de retención, que las presiones varían linealmente con la 
profundidad, por lo cual la máxima presión activa obedece a la expresión 
2.28: 
 * *Pa ka hγ=                                             (2.28) 
Y la máxima presión pasiva obedece a la expresión 2.29: 
 
* * ´Pp kp hγ=
                                          (2.29) 
Dónde:  
Pa = Presión activa,   
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Pp = Presión pasiva,   
γ = Peso específico del material de relleno,   
´h y h =  Altura de los rellenos, atrás y adelante del estribo 
respectivamente,  
          
Ka =  Coeficiente de presión activa de tierras (adimensional), y 
          
Kp =  Coeficiente de presión pasiva de tierras (adimensional). 
Para efectos de revisar la estabilidad del estribo, el volumen de presiones 
puede considerarse sustituido por fuerzas concentradas equivalentes, 
cuya magnitud dada por Ea (empuje activo) y Ep (empuje pasivo), se 
obtiene de integrar los productos de la presión activa o pasiva, según el 
caso, por las respectivas superficies de contacto. Por otro lado, dada la 
distribución lineal que para ambas presiones se tienen en la teoría de 
Rankine, se sigue que el punto de aplicación de tales fuerzas se 
encuentra a un tercio de la altura del relleno medida desde la base, y que 
su dirección es paralela a la superficie de acceso al puente (ver fig. 2.25). 
De acuerdo a lo anterior se tiene [7]. 
EA
h´ EP
h
h/3
h´/3
Pp=kp*
γ∗
h´ Pa=ka*
γ∗
h
 
Figura 2.25. Teoría de Rankine [8] 
21
* *
2
Ea ka hγ=
    Se encuentra a h/3 de la base del relleno.      (2.30) 
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21
* * ´
2
Ep kp hγ=
    Se encuentra a h´/3 de la base del relleno.  (2.31) 
Las Especificaciones AASHTO Estándar [2] establecen que las 
estructuras que retienen rellenos se diseñan para soportar las presiones 
calculadas por la ecuación de Rankine. Sin embargo, estas estructuras, 
se deben diseñar para una presión de fluido equivalente (masa) de al 
menos 30 lb/pie3, la teoría de Rankine se fundamenta en un caso 
particular de material no cohesivo y para el cual la teoría puede 
considerarse como exacta. Sin embargo para otro tipo de material la 
teoría puede utilizarse, aunque es solo aproximada [8]. 
Para marcos rígidos un máximo de la mitad del momento causado por la 
presión de tierra (lateral) puede ser usada para reducir el momento 
positivo en la viga, en la superficie de la losa, o en la superficie superior y 
base de la losa, según el caso [8]. 
Cuando el tráfico pueda venir dentro de una distancia horizontal de la 
superficie superior de la estructura igual a la mitad de su altura, se añade 
a la presión una presión de sobrecarga de carga viva igual a no menos 
que 0,60 m (2 pies) de la tierra [8]. 
Cuando se provee una losa de acceso de concreto reforzado 
adecuadamente diseñada, soportada en un extremo del puente, no se 
considera sobrecarga de carga viva [8]. 
Todos los diseños proveen del completo drenaje del material del relleno, 
por medio de agujeros de drenaje del material del relleno, y roca triturada, 
tuberías de desagüe o drenes de grava o drenajes perforados [8]. 
Este incremento en la presión de tierras debe tomarse en cuenta en el 
análisis de la estabilidad. En lo que respecta al incremento en la presión 
lateral, que interviene en la revisión por volteo y deslizamiento del estribo, 
su magnitud puede determinarse mediante la Teoría de Rankine 
incrementando la altura del relleno en 0,60 m (2 pies) (ver la fig. 2.26) [8], 
obteniéndose para la máxima presión activa la expresión 2.32. 
* *( )Pa ka h hsγ= +                                       (2.32) 
Dónde:  
Pa = Presión activa,   
γ = Peso específico del material de relleno, 
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h y hs =
 Altura del rellenos, atrás y sobrecarga respectivamente, y 
          
Ka =  Coeficiente de presión activa de tierras (adimensional). 
El empuje por sobrecarga se lo calcula mediante la expresión 2.33 
* *Es q ka h=                                       (2.33) 
*q hsγ=                                           (2.34) 
Dónde:  
γ = Peso específico del material de relleno,   
h y hs =
 Altura del rellenos, atrás y sobrecarga respectivamente, y  
          
Ka =  Coeficiente de presión activa de tierras (adimensional) 
γ
φ
q = γ*hs
Ea=1/2*γ∗h²*ka
hs=2 pies
Es=q*h*ka
Pa=ka*γ∗(h+hs)
 
Figura 2.26. Presión activa con sobrecarga [7] 
m. Cargas sísmicas [8,10] 
Las cargas sísmicas en una estructura se originan debido al movimiento 
altamente irregular que experimenta el terreno de fundación de la misma 
durante un acontecimiento sísmico. Un sismo ejerce fuerzas en un puente 
y su función está referida en base a factores como la carga muerta de la 
estructura, los grandes movimientos, el periodo de vibración y el tipo de 
suelo existente [8]. 
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En las regiones donde los terremotos pueden ser anticipados, las 
estructuras deben estar diseñadas para resistir movimientos sísmicos, 
considerando la relación del sitio, las fallas activas, la respuesta sísmica 
de los suelos en el lugar, y las características de respuesta dinámica de la 
estructura en su totalidad de acuerdo con la División 1 de  las 
Especificaciones AASHTO Estándar [2]. 
Para evaluar el efecto sísmico se aplican análisis tanto dinámicos como 
estáticos equivalentes, y dependiendo de la importancia de la estructura o 
de su complejidad, queda a criterio del diseñador utilizar uno u otro 
método de análisis. Sin embargo, un factor muy importante a considerar 
en el análisis lo constituye el evaluar adecuadamente el grado apropiado 
de amortiguamiento de la estructura [8]. 
Las Especificaciones AASHTO Estándar [2] consideran el método estático 
de una manera especial para las condiciones de los Estados Unidos; y 
debido a las deficiencias en lo que a parámetros de zonificación sísmica 
se refiere, existen limitaciones en su aplicación.  
Incremento dinámico de presión por el efecto sísmico [10] 
Los efectos dinámicos producidos por los sismos se simulan mediante 
empujes de tierra debidos a las fuerzas de inercia de las masas del muro 
y del relleno. Las fuerzas de inercia se determinan teniendo en cuenta la 
masa de tierra apoyada directamente sobre la cara interior y zapata del 
muro, a esto se suma las masas propias de la estructura de retención.  El 
empuje sísmico generado por el relleno depende del nivel de 
desplazamiento que experimente el muro. Se considera un estado activo 
de presión de tierras cuando el desplazamiento resultante permita el 
desarrollo de la resistencia al corte del relleno. Si el desplazamiento de la 
corona del muro está restringido, el empuje sísmico se calcula con la 
condición de tierras en reposo. El estado pasivo de presión de tierras solo 
puede generarse cuando el muro tenga tendencia a moverse hacia el 
relleno y el desplazamiento sea importante. 
• Incremento Dinámico del Empuje de Reposo [10] 
Si el suelo está en la condición de reposo, los efectos sísmicos 
incrementan la presión de reposo sobre la estructura. Para el incremento 
dinámico del empuje de reposo se puede adoptar un diagrama de presión 
trapezoidal con ordenadas superior en el tope del muro σxs, y ordenada 
inferior en la base del muro σxi, la figura 2.27 muestra un muro con 
diagrama de presión estática más incremento dinámico del empuje de 
reposo. 
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    1.5 * *xs Ao hσ γ=                                      (2.35) 
 0.5 * *xi Ao hσ γ=                                      (2.36) 
Dónde:  
xsσ = Presión superior,   
xiσ = Presión inferior,   
γ = Peso específico del material de relleno,   
h =  Altura del relleno atrás de la estructura, y 
          
Ao =  Aceleración del suelo según mapa de zonificación. 
El incremento dinámico del empuje de reposo ∆DEo se aplica a 0,60 H 
desde la base del muro y se determina con la expresión 2.37: 
* *DEo Ao hγ∆ =                                    (2.37) 
Dónde:  
DEo∆ = Incremento dinámico del empuje en reposo,   
γ = Peso específico del material de relleno,   
h =  Altura del relleno atrás de la estructura, y  
          
Ao =  Aceleración del suelo según mapa de zonificación. 
 
Figura 2.27. Incremento Dinámico del Empuje de Reposo [10] 
Eo
∆DEo
σxi
σxs
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• Incremento Dinámico del Empuje Activo [10] 
Cuando el muro de contención es suficientemente flexible como para 
desarrollar desplazamientos en su parte superior, la presión activa se 
incrementa bajo la acción de un sismo. Este aumento de presión se 
denomina incremento dinámico del empuje activo ∆DEa. 
La AASHTO propone calcular el coeficiente de presión dinámica activa 
Kas a partir de la fórmula de Mononobe-Okabe, este coeficiente incluye el 
efecto estático más el dinámico, aplicando la fuerza total en un mismo 
sitio, sin embargo, considerando que la cuña movilizada en el caso 
dinámico es un triángulo invertido con centro de gravedad ubicado a 2/3 
de la altura, medidos desde la base, se separa el efecto estático del 
dinámico por tener diferentes puntos de aplicación. El incremento 
dinámico del empuje activo se determina con la expresión 2.38: 
( ) ( )21 * * * 1
2
DEa h Kas Ka Csvγ ∆ = − − 
 
                      (2.38) 
Para:
 
'α φ θ< −
 
( )
( ) ( ) ( )( ) ( )
2
2
2
'
'
cos ' ' 1
'
sen
Kas
sen sen
sen sen
sen sen
φ β θ
φ δ φ θ αθ β β θ δ β θ δ α β
+ −
=
 + − −
− − + 
− − +  
(2.39) 
Para:
 
'α φ θ> −
 
( )
( )
2
2
'
cos ' '
sen
Kas
sen sen
φ β θ
θ β β θ δ
+ −
=
− −
                       (2.40) 
1
'
1
Csh
tg
Csv
θ −  =  
− 
                                         (2.41) 
0.50*Csh Ao=
                                            (2.42)                              
0.70*Csv Csh=
                                         (2.43) 
Dónde:  
DEa∆ = Incremento dinámico del empuje activo,  
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γ = Peso específico del material de relleno,   
h =  Altura del relleno atrás de la estructura, 
          
Ao =  Aceleración del suelo según mapa de zonificación, 
          
Kas =  Coeficiente de presión dinámica activa, 
          
Ka =
 Coeficiente de presión activa de tierras (adimensional), 
          
Csv =
 Coeficiente sísmico vertical, 
          
Csh =
 Coeficiente sísmico horizontal, 
          
α = Angulo de inclinación del suelo detrás del muro,   
          
φ =
 Ángulo de fricción interna del material de relleno, 
          
β =
 Ángulo de inclinación del muro respecto con la horizontal, 
          
φ =
 Ángulo de fricción interna del suelo, y 
          
δ =
 Ángulo de fricción entre el suelo y el muro. 
α
φ
γ
φ
c=0
δ
∆
β
 
Figura 2.28. Presión activa de tierra para condiciones sísmicas [10] 
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Ea
∆DEa
 
Figura 2.29. Incremento Dinámico del Empuje Activo [10] 
• Incremento Dinámico del Empuje Pasivo [10] 
El empuje pasivo se incrementa cuando ocurre un sismo, este aumento 
de presión se denomina incremento dinámico del empuje pasivo ∆DEp, la 
resultante de este incremento de empuje se aplica a un tercio de la altura 
de relleno en condición pasiva, medida desde la base del muro. 
( ) ( )21 * * * 1
2
DEp h Kps Kp Csvγ ∆ = − − 
 
                      (2.44) 
( )
( ) ( ) ( )( ) ( )
2
2
2
'
'
cos ' ' 1
'
sen
Kps
sen sen
sen sen
sen sen
θ β φ
φ δ φ θ αθ β β θ δ β θ δ α β
+ −
=
 + − +
+ + − 
+ + +  
 
(2.45) 
Dónde:  
DEp∆ = Incremento dinámico del empuje pasivo,   
          
Kps =  Coeficiente de presión dinámica pasiva. 
Cargas a considerar para el diseño del estribo [5] en general son:  
a) Cargas verticales de la superestructura, correspondiente a las 
reacciones de la carga muerta y viva, 
b) El peso propio del estribo y del relleno, 
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c) El empuje del terreno más el efecto de sobrecarga sobre el 
terreno, 
d) Viento ejercido sobre la estructura y sobre la carga viva, que se 
transmite a través del apoyo fijo, 
e) Fuerza por el empuje dinámico de las aguas y la fuerza de 
flotación, 
f) Fuerza longitudinal que se transmiten a través del apoyo fijo 
debido al frenado de vehículos, 
g) Fuerza centrífuga, en el caso de puentes curvos, y 
h) Fuerza sísmica de la superestructura y de la infraestructura. 
El diseño se realiza para la combinación de cargas más desfavorable. 
 Combinaciones de diseño [8] 
Un puente durante su vida útil, puede estar sujeto simultáneamente a 
diferentes tipos de cargas, en este sentido todos los elementos de un 
puente deben abastecer para resistir el efecto total resultante de la acción 
combinada de un grupo o grupos de cargas según el tipo de estructura, 
uso  y características del sitio particular de implantación. 
Los grupos de combinaciones de carga (ver tabla 2.13) para el diseño por 
esfuerzos de servicio (ASD) y para el diseño por última resistencia o 
coeficientes de carga (LFD) están dados por la ecuación 2.46.  
( )
( )* * * * *
* * * * ( )
* *
D L C E B
S W WL L R
EQ ICE
D L I CF E B
Grupo N SF W WL LF R S T
EQ ICE
β β β β β
γ β β β β β
β β
+ + + + + 
 
= + + + + + + + 
 + + 
        (2.46) 
Dónde: 
N = Grupo, 
γ = Factor de combinación de cargas, 
β = Coeficiente de carga, 
D =Carga muerta, 
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L =Carga viva, 
I = Carga viva de impacto, 
E =Presión de tierra, 
B = Fuerza de flotación, 
W = Carga de viento en la estructura, 
WL = Carga de viento en carga viva, 
LF = Fuerza longitudinal de la carga viva (frenado), 
CF = Fuerza centrífuga, 
R = Fuerza por acortamiento del hormigón, 
S =Retracción del hormigón, 
T = Fuerza por variación de Temperatura, 
EQ = Fuerza Sísmica, 
SF = Presión de la corriente de agua, y 
ICE = Presión de hielo. 
Las cargas actuales no se incrementan por los factores dados en la tabla 
2.13 cuando se diseñan fundaciones (presión de suelo, carga de pilas, 
etc.). Los factores de carga tampoco se usan en el chequeo de la 
estabilidad de una estructura (factores de seguridad contra volcamiento, 
deslizamiento, etc.). 
(L + I)n - Carga viva más impacto para las cargas vivas vehiculares 
estandarizadas H o HS [2].  
(L + i) p - Carga viva más impacto para cargas vivas vehiculares no 
estandarizadas,  especificadas por la administradora vial. 
Diseño por el Método de cargas de servicio o Método Elástico [2] 
Cuando se trabaje con las combinaciones de carga según este método se 
deben tomar en consideración, que: 
Eβ = 1,00= para cargas verticales y laterales sobre otros tipos de 
alcantarillas; 
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Eβ = 1,00= para cargas laterales sobre una estructura en forma de cajón 
de hormigón armado; 
Eβ = 0,70= para cargas verticales sobre una estructura en forma de cajón 
de hormigón armado; 
Eβ = 1,00 y 0,50= para cargas laterales en pórticos rígidos Se toma el 
valor que proporcione el mayor efecto. 
El porcentaje de esfuerzo básico para el grupo se calcula mediante la 
expresión 2.47:   
* * max(%) *100Esfuerzo unitario imoPorcentaje
Esfuerzo unitario basico permisible=
          (2.47) 
Diseño por el Método de última resistencia o por  factores de carga 
[2] 
Diseño de columnas: 
Dβ = 0,75= cuando el diseño se comprueba a carga mínima axial y 
momento máximo o máxima excentricidad; 
Dβ = 1,00= cuando el diseño se comprueba a carga máxima axial y 
momento mínimo. 
Diseño de elementos sujetos a flexión y tensión (vigas, pórticos, 
etc.) 
Dβ = 1,00 
Valores de L Iβ + : 
L Iβ +  = 1,67*  
Este valor puede reducirse a 
• 1,25= cuando se considere en el diseño de vigas longitudinales, 
carga viva constituida por carga peatonal + carga vehicular (+ 
impacto) 
• 1,00= cuando se considera el diseño de losas en voladizo y la 
carga de rueda está en posición de máxima excentricidad 
accidental. 
Valores de Eβ : 
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Eβ = 1,30= para presiones laterales de tierra sobre pórticos rígidos 
excepto alcantarillas rígidas; 
Eβ = 0,50= para presiones laterales de tierra para comprobar momentos 
positivos en pórticos y alcantarillas; 
Eβ = 1,00= para presiones verticales de tierra; 
Eβ = 1,00= para alcantarillas rígidas y cajones de hormigón armado; 
Eβ = 1,50= para alcantarillas flexibles. 
col. No 1 2 3 3A 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 
GRUPO 
γ 
FACTORES β 
% 
D (L+I)n (L+I)p CF E B SF W WL LF R+S+T EQ ICE 
CA
R
G
A 
D
E 
SE
R
VI
CI
O
 
I 1,0 1 1 0 1 βE 1 1 0 0 0 0 0 0 100 
IA 1,0 1 2 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 150 
IB 1,0 1 0 1 1 βE 1 1 0 0 0 0 0 0 ** 
II 1,0 1 0 0 0 1 1 1 1 0 0 0 0 0 125 
III 1,0 1 1 0 1 βE 1 1 0,3 1 1 0 0 0 125 
IV 1,0 1 1 0 1 βE 1 1 0 0 0 1 0 0 125 
V 1,0 1 0 0 0 1 1 1 1 0 0 1 0 0 140 
VI 1,0 1 1 0 1 βE 1 1 0,3 1 1 1 0 0 140 
VII 1,0 1 0 0 0 1 1 1 0 0 0 0 1 0 133 
VIII 1,0 1 1 0 1 1 1 1 0 0 0 0 0 1 140 
IX 1,0 1 0 0 0 1 1 1 1 0 0 0 0 1 150 
X 1,0 1 1 0 0 βE 0 0 0 0 0 0 0 0 100 
D
IS
EÑ
O
 
PO
R
 
FA
CT
O
R
ES
 
D
E 
CA
R
G
A 
I 1,3 βD 1,67* 0 1 βE 1 1 0 0 0 0 0 0 
N
O
 
AP
LI
CA
BL
E 
IA 1,3 βD 2,2 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 
IB 1,3 βD 0 1 1 βE 1 1 0 0 0 0 0 0 
II 1,3 βD 0 0 0 βE 1 1 1 0 0 0 0 0 
III 1,3 βD 1 0 1 βE 1 1 0,3 1 1 0 0 0 
IV 1,3 βD 1 0 1 βE 1 1 0 0 0 1 0 0 
V 1,25 βD 0 0 0 βE 1 1 1 0 0 1 0 0 
VI 1,25 βD 1 0 1 βE 1 1 0,3 1 1 1 0 0 
VII 1,3 βD 0 0 0 βE 1 1 0 0 0 0 1 0 
VIII 1,3 βD 1 0 1 βE 1 1 0 0 0 0 0 1 
IX 1,2 βD 0 0 0 βE 1 1 1 0 0 0 0 1 
X 1,3 1 1,67 0 0 βE 0 0 0 0 0 0 0 0 
Tabla 2.13. Coeficientes γ	 y  β [2] 
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2.3.5. Especificaciones del hormigón armado  
Los materiales empleados en la preparación de hormigón armado para 
puentes deben cumplir con las disposiciones establecidas en las 
Especificaciones AASHTO Estándar, Sección 8 [2]. 
 Hormigón [2]  
Resistencia: 
GRADO 
Resistencia especificada cilíndrica 
(MPa) (kg/cm2) 
H5 4 40 
H10 8 80 
H15 12 120 
H20 16 160 
H25 20 200 
H30 25 250 
H35 30 300 
H40 35 350 
H45 40 400 
H50 45 450 
H55 50 500 
H60 55 550 
Tabla 2.14. Clasificación de los hormigones [2] 
La resistencia f'c para hormigones especificada por la AASHTO Estándar 
[2], se basa en ensayos a los 28 días sobre probetas cilíndricas, ver tabla 
2.14. 
La resistencia característica se define como: "El mínimo valor de la 
resistencia a compresión debajo del cual se espera que no caiga más de 
un 5% de los resultados de los ensayos de rotura a compresión".   
Módulo de elasticidad  
Según las Especificaciones AASHTO Estándar [2] el módulo de 
elasticidad del hormigón se debe considerar como: 
 4730 * ´CE f c=                                           (2.48) 
Dónde: 
Ec = Módulo de elasticidad del hormigón en MPa, y  
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´f c =  Resistencia a la compresión especificada para el hormigón en MPa.  
 Acero de refuerzo [2] 
Resistencia: 
El acero de refuerzo para hormigones debe cumplir con las 
especificaciones AASHTO Estándar [2]. No se acepta el uso de acero que 
no cumpla en todo con las normas de calidad y resistencia. 
Grado Límite de fluencia kgf/cm2 MPa 
60 4200 420 
Tabla 2.15. Propiedades del acero de refuerzo [2] 
Módulo de elasticidad  
El módulo de elasticidad del acero de refuerzo Es= 200000 MPa. 
 Recubrimientos [2] 
Los recubrimientos mínimos (ver tabla 2.16) del acero de refuerzo se 
encuentran en el Artículo 8.22 de las Especificaciones AASHTO Estándar 
[2].  
 Recubrimiento 
Hormigón vaciado contra terreno o permanentemente 
enterrado 
7,5 cm 
Hormigón de pilotes in situ 7,5 cm 
Hormigón expuesto a la intemperie o en contacto con la tierra 
            Refuerzo Principal 
            Estribos, zunchos 
 
5,0 cm 
4,0 cm 
Hormigón de losa en climas moderados  
Refuerzo superior: 
5,0 cm 
En losas con pavimento incorporado 
Losas con pavimento adicional de hormigón o  
asfalto Refuerzo inferior 
2,5 cm 
2,5 cm 
2,5 cm 
Hormigón de losa en ambientes agresivos 
        Refuerzo superior  
          Refuerzo inferior 
4,0 cm 
2,5 cm 
Hormigón de pilas concretadas contra terreno o 
permanentemente expuestos a la tierra 
5,0 cm 
Tabla 2.16. Recubrimientos mínimos del acero de refuerzo [2] 
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 Juntas de dilatación [8] 
Las juntas de dilatación en muros de contención y muros de estribos se 
deben disponer a intervalos no mayores a los especificados en el párrafo 
5.5.6.5 de las Especificaciones AASHTO Estándar [2]. 
Las juntas de contracción se proporcionan a intervalos no superiores a 9 
metros (30 pies) y las juntas de dilatación a intervalos que no excedan de 
27 metros (90 pies) para muros de gravedad o muros de hormigón 
armado. Todas las juntas se llena con material de relleno aprobado para 
asegurar la función de la articulación. Las uniones de los estribos se 
encuentran aproximadamente a medio camino entre los elementos 
longitudinales que llevan sobre los estribos. 
Valores mayores a los especificados anteriormente, deben ser justificados 
e incluir una especificación detallada del proceso de hormigonado. Se 
debe evitar que las juntas de dilatación queden ubicadas en las calzadas.  
 Refuerzo por Temperatura [5] 
Exceptuando en estribo por gravedad, no menos que 1/8 de pulgada 
cuadrada de refuerzo horizontal por pie de altura es provisto cerca de las 
superficies expuestas sin otro refuerzo para resistir la formación de 
grietas por contracción y temperatura. 
2.3.6. Procedimiento de diseño de estribos y muros de ala de un 
puente de carretera 
A) Estribo 
Prediseño: 
1) Selección del tipo de estribo [7] 
La selección del tipo de estribo depende de las condiciones del lugar, las 
consideraciones de costos, la geometría de la superestructura y la 
estética. 
La estabilidad del estribo se encuentra en función de la altura, ya que a 
medida que el estribo incrementa su altura, incrementa su volumen.  
Estribos a gravedad son macizos que utilizan su propio peso para resistir 
las fuerzas laterales debido al empuje del terreno y otras cargas. No 
necesitan refuerzo por lo que no admiten tracciones en cualquier sección 
del estribo y son adecuados cuando el terreno es de buena capacidad 
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portante,  se recomienda emplear en alturas no mayores a 5m ya que a 
mayor altura se debe incrementar el volumen para dar estabilidad por lo 
que se vuelve costoso.  
Estribos en voladizo se recomienda emplear en alturas no mayores a 
10m, porque de la misma manera que en el caso del estribo a gravedad al 
incrementarse la altura se debe incrementar el volumen para generar 
estabilidad. Adecuados en la presencia de terreno de baja capacidad 
portante y cuando los agregados son escasos o el transporte de los 
mismos no es económico.  
Estribos con contrafuertes se recomienda emplear cuando las fuerzas 
cortantes y los momentos flexionantes son elevados ya que los 
contrafuertes crean rigidez reduciendo de manera considerada dichos 
esfuerzos y el volumen del cuerpo del estribo. 
2) Selección de las dimensiones [17] 
En las figuras 2.30 y 2.31 se muestra un esquema con las dimensiones 
usuales para estribos de gravedad y voladizo respectivamente. Para 
estribos de contrafuerte pueden usarse las dimensiones de estribos en 
voladizo con una separación de contrafuertes de H/2 a 2H/3.  
Dónde: 
 H= Altura total del Estribo. 
 b= Ancho total de la superficie de asiento del estribo:  
b= N + ancho junta dilatación + 10 cm. 
b = aparato de apoyo + ancho junta dilatación + 10 cm. 
N = Ancho mínimo según restricciones sísmicas del lugar. 
D= Altura del dedo, 
 H1= Altura del cabezal, 
H1= Altura superestructura (losa + viga) + aparatos de 
apoyo. 
B= Ancho de la zapata. 
El ancho total de la superficie de asiento del estribo “b” debe ser lo 
suficientemente grande para  la colocación de los aparatos de apoyos. 
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H
H/8 - H/6
H/12
bH1
H/2 - 2H/3
0.5D
D
min1:50
 
Figura 2.30. Estribo a gravedad [17] 
 
H
H/12 - H/10
min 20-30cm
bH1
B= 0.4H - 0.7H
B/3
 
 
Figura 2.31. Estribo en voladizo [17] 
3) Verificación de las dimensiones según sus etapas 
constructivas  
Una vez seleccionadas las dimensiones del estribo se debe comprobar en 
las distintas etapas constructivas a través de la estabilidad del estribo 
frente al deslizamiento, volcamiento, esfuerzos del suelo o capacidad de 
carga. 
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Etapas constructivas de análisis [5] del prediseño:  
Etapa 1: estribo construido, bajo la acción de su peso propio y la presión 
del suelo de relleno de  los accesos con sobrecarga viva; 
 
h
Pa=ka*
γ∗
h
Dw
Ea
Ds
h/3
 
Figura 2.32. Estribo Etapa 1 
Etapa 2: estribo construido, bajo la acción de su peso propio, presión del 
relleno de los accesos con sobrecarga y fuerza sísmica;  
 
h
Pa=ka*
γ∗
h
EQ
Dw
Ds
Ea
h/3
z
 
Figura 2.33. Estribo Etapa 2 
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Etapa 3: accesos, estribo y superestructura construidos (puente vacío) = 
etapa 1 + peso propio de la superestructura; 
h
Pa=ka*
γ∗
h
D
RCM
RzCM
 
Figura 2.34. Estribo Etapa 3 
Etapa 4: puente vacío bajo la acción sísmica = etapa 3 + sismo; 
 
h
Pa=ka*
γ∗
h
D
RCM
RzCM
EQ
 
Figura 2.35. Estribo Etapa 4 
Etapa 5: puente en servicio (puente vacío + carga viva) = etapa 3 + carga 
viva vehicular 
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h
Pa=ka*
γ∗
h
D
RCV
RzCV
q
LF
hLF
 
Figura 2.36. Estribo Etapa 5 
El análisis de estabilidad del cuerpo del estribo se desarrolla 
generalmente mediante el siguiente procedimiento:  
Revisión al volcamiento [8] 
1- Determinación de las cargas que actúan sobre los estribos, dirección, 
sentido, magnitud y punto de aplicación.   
2- Cálculo de los momentos de volcamiento y resistentes alrededor de un 
punto adoptado del estribo sobre el cual se calculan dichos momentos. 
Los momentos de volcamiento son aquellos que tienden a volcar el 
estribo hacia delante, en tanto que los momentos resistentes 
contrarrestan el efecto de volcamiento.  
3- Cálculo del factor de seguridad  al volcamiento FSv ; se obtiene 
dividiendo la sumatoria de los momentos resistentes Mr∑  entre la 
sumatoria de los momentos de volcamiento Mv∑ , el factor de seguridad 
al volcamiento debe ser mayor o igual a 1,5 para suelos granulares y 
mayor o igual a 2,0 para suelos cohesivos.   
 
1.5 2.0
Mr
FSv ó
Mv
= ≥∑
∑
                                        (2.49) 
Revisión al deslizamiento [8] 
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1- Determinación de las cargas que actúan sobre los estribos, dirección, 
sentido, magnitud y punto de aplicación.   
2- Cálculo de las fuerzas de deslizamiento y resistentes actuantes sobre 
el estribo. Las fuerzas de deslizamiento son aquellos que tienden a 
desplazar el estribo hacia delante, en tanto que las fuerzas resistentes 
contrarrestan el efecto de desplazamiento.  
3- El factor de seguridad al deslizamiento FSd  se obtiene dividiendo la 
sumatoria de las cargas que se oponen al deslizamiento Fr∑  entre la 
sumatoria de las cargas que lo provocan Fd∑ . Para que el estribo se 
considere que no desliza, el factor de seguridad al deslizamiento debe ser 
mayor o igual a 1,5 para suelos granulares y mayor o igual a 2,0 para 
suelos cohesivos. 
1.5 2.0
Fr
FSd ó
Fv
= ≥∑
∑
                                      (2.50) 
Revisión de las presiones aceptables sobre el suelo de fundación [8]  
En esta etapa se comparan los esfuerzos generados en el material de 
cimentación con la capacidad de carga admisible. Las presiones 
admisibles qa  bajo cargas de servicio están basadas generalmente en un 
factor de seguridad FS comprendidos entre 2,5 y 3,0 respecto a la 
capacidad de la carga máxima neta qd , de tal manera que: 
 
qdqa
FS
=                                                 (2.51) 
La distribución de la presión de apoyo del suelo depende:  
La forma en que las cargas de los estribos se transmiten a la 
cimentación.   
El grado de rigidez. 
Se puede considerar que la presión de apoyo del suelo está 
uniformemente distribuida si la carga resultante del estribo esta aplicada 
en el centroide de la base del cimiento (fig. 2.37a). Si la carga no es axial 
o no está aplicada simétricamente, la distribución de la presión del suelo 
varía uniformemente y se tiene uno de los dos casos mostrados en la 
figura 2.37b y 2.37c. 
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Figura 2.37. Distribución de presiones en el suelo de cimentación [8] 
La presión 3q  se utiliza cuando uno de los esfuerzos 1,2q son negativos 
esto indica que el suelo se encuentra en tracción y esto en la realidad no 
sucede por lo que se entiende que el muro está sobredimensionado. 
4) Diseño: Combinación de cargas criticas [2,5,8] 
Para proceder a ejecutar esta etapa  se debe seleccionar el método de 
diseño, ya que las Especificaciones AASHTO Estándar [2] presentan dos 
tipos de métodos (ver numeral 2.3.2), pero se debe tener en 
consideración  que tanto  la superestructura como la infraestructura se 
diseñan por el mismo método, a excepción de las protecciones laterales 
que se diseñan por el método de esfuerzos admisibles.  
Una vez verificadas las dimensiones del estribo, se procede a establecer 
la combinación más crítica de cargas según las especificaciones  
AASHTO, tomando en cuenta el método de diseño seleccionado (Elástico 
o Ultima Resistencia), el cual influye en los valores de los coeficientes γ y 
β, que intervienen en los estados de carga I, II y III; en el caso del estado 
de carga VII todos los coeficientes γ y β son iguales a 1, 
independientemente del método de diseño adoptado [5]. 
En el caso de estribos de Hormigón Armado con pantalla maciza en 
voladizo, se deben diseñar los siguientes elementos: el cabezal, la 
pantalla, la viga de asiento, la cimentación y los topes antisísmicos [5]. 
Para el diseño de la pantalla y del cabezal, se establece la solicitación 
más crítica a distintos niveles de profundidad de la pantalla y la respectiva 
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armadura de refuerzo, en todo caso el diseño de estos elementos se 
realiza para la solicitación de cargas horizontales; en la solicitación más 
crítica para el diseño de la zapata de cimentación tienen preeminencia en 
cambio las cargas verticales; la viga se asiento debe soportar la carga 
vertical proveniente de la superestructura y en el caso de los topes 
antisísmicos, estos deben estar conveniente dimensionados para soportar 
la solicitación sísmica proveniente de la superestructura en el sentido 
transversal [5]. 
Finalmente se diseña la cimentación, según sea el caso superficial o 
profunda y sus respectivos componentes, así por ejemplo si se requiere 
una cimentación superficial únicamente existe zapatas, pero si se trata de 
una cimentación profunda entonces pueden existir varios elementos, 
como por ejemplo: zapata y pilotes, tubos, cajones de cimentación, etc 
[5]. 
Verificación de la resistencia a corte y flexión de los elementos que 
componen el estribo [10] 
Una vez revisada la estabilidad al volcamiento, deslizamiento, presiones 
de contacto y estando conformes con ellas, se debe verificar que los 
esfuerzos de corte y de flexión en las secciones críticas de los elementos 
del estribo no sean superiores a los máximos establecidos por las 
normas. 
La resistencia de diseño proporcionada por un miembro o de la sección 
transversal en términos de carga, momento, cortante o tensión es la 
resistencia nominal calculada de acuerdo con los requisitos y supuestos 
del método, multiplicado por un factor de reducción de fuerza. 
Factores de reducción de resistencia φ [2] 
Flexión. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .  0,90 
Corte . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .  0,85 
Compresión axial con 
      Espirales. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .0,75 
       Zuncho. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .0,70 
Carga en concreto. . . . . . . . . . . . . . . .    0,70 
Verificación de los esfuerzos de corte [10] 
La resistencia al corte de las secciones transversales debe estar basada 
en: 
*Vu Vnφ≤                                              (2.53) 
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Dónde: 
Vu =  Fuerza cortante mayorada en la sección considerada, 
Vn =  Resistencia nominal al corte, 
φ =  Factor de reducción de resistencia. 
Vn Vc Vs= +                                              (2.54) 
Dónde: 
Vc =  Resistencia al corte proporcionado por el concreto, 
Vs =  Resistencia al corte proporcionado por el acero de refuerzo. 
Se considera que la resistencia al corte la aporta solo el concreto, ya que 
en los muros de contención no se practica colar acero de refuerzo por 
corte, es decir, Vs =0. 
El código ACI 318, indica que la resistencia al cortante para elementos 
sujetos únicamente a cortante y flexión puede calcularse con la siguiente 
ecuación.  
0.53* ´ * *Vc f c b d=                            (2.55) 
Dónde: 
´f c =  Resistencia especificada a la compresión del concreto en 
Kg/cm², 
b =  Ancho del alma de la sección, en cm, en nuestro caso como se 
analizan los muros en fajas de 1m de ancho, b = 100 cm, 
d =  Altura útil medida desde la fibra extrema más comprimida al 
centroide del acero de refuerzo longitudinal en tensión, en cm. 
Verificación de los esfuerzos de flexión [10] 
La resistencia a flexión de las secciones transversales debe estar basada 
en: 
*Mu Mnφ≤                                       (2.56) 
Dónde: 
Mu =  Momento flector último en la sección considerada, 
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Mn =  Momento nominal resistente, 
φ =  Factor de reducción de resistencia. 
En elementos sujetos a flexión el porcentaje de refuerzo en tensión o 
cuantía de la armadura en tracción ρmax, no debe exceder del 0,75 de la 
cuantía de armadura balanceada ρb que produce la condición de 
deformación balanceada en secciones sujetas a flexión sin carga axial. 
Para lograr secciones menos frágiles en zonas sísmicas ρmax no debe 
exceder de 0,50 de ρb. 
La máxima cantidad de refuerzo en tensión de elementos sujetos a flexión 
está limitada con el fin de asegurar un nivel de comportamiento dúctil. 
* *As b dρ=                                              (2.57) 
Dónde: 
As =  Cantidad de acero a flexión en cm2, 
ρ =  Cuantía de armadura, 
b =  Ancho de la sección en compresión en cm, y 
d =  Altura útil medida desde la fibra extrema más comprimida al 
centroide del acero de refuerzo longitudinal en tensión, en cm. 
La altura útil efectiva requerida en una sección considerada, en zonas 
sísmicas: 
0.189* * ´ *
Mud f c bφ≥                               (2.58) 
La altura útil efectiva requerida en una sección considerada, en zonas  no 
sísmicas: 
0.263* * ´ *
Mud f c bφ≥                               (2.59) 
Dónde: 
Mu = Momento flector último en la sección considerada en Kg, 
φ = Factor de reducción de resistencia, 
b = Ancho de la sección en compresión en cm, y 
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´f c = Esfuerzo máximo de compresión en el concreto en kg/cm2. 
B) Muros de ala 
El diseño de los muros de ala tiene un esquema similar al de los estribos, 
se eligen las dimensiones generales a través de un prediseño y luego se 
procede al diseño propiamente dicho: 
Prediseño: 
1) Selección del tipo de muro de ala [7] 
La selección del tipo de muro de ala es similar a lo establecido 
anteriormente para los estribos. 
2) Selección de las dimensiones [17] 
En la figuras 2.38 y 2.39 se muestra un esquema con las dimensiones 
usuales para muro de ala a gravedad y voladizo respectivamente. Para 
muros de ala con contrafuertes pueden usarse las dimensiones de muro 
de ala en voladizo con una separación de contrafuertes de H/2 a 2H/3.  
Dónde: 
 H= Altura total del muro de ala, 
 D= Altura del dedo, y 
B= Ancho de la zapata. 
 
Figura 2.38. Muro de ala a gravedad [17] 
H
H/8 - H/6
H/3 - H/2
H/12
H/2 - 2H/3
0.5D
D
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Figura 2.39. Muro de ala en voladizo [17] 
3) Verificación de las dimensiones según sus etapas 
constructivas  
Para la verificación de las dimensiones se considera las etapas 
constructivas 1 y 2 de lo antes mencionado para el estribo, a través de la 
estabilidad del Muro de ala frente al deslizamiento, volcamiento, 
esfuerzos del suelo o capacidad de carga.  
4) Diseño: Combinación de cargas criticas  
El diseño de un muro de ala es similar al diseño del estribo por lo que se 
considera lo establecido para el diseño del estribo antes mencionado.  
2.4. ESPECIFICACIONES AASHTO PARA EL DISEÑO DE ESTRIBOS Y 
MUROS DE ALA DE HORMIGÓN EN PUENTES DE CARRETERA POR 
LOS ESTADOS LÍMITES 
Las especificaciones de la asociación americana de oficiales de 
carreteras y transporte para el cálculo de estructuras de puentes de 
carretera (AASHTO LRFD - Load and Resistance Factors Design) [11] 
utiliza el método de los estados límites (últimos y de servicio) que 
considera factores para cada carga y para cada resistencia nominal que 
tratan de representar las posibles variaciones en las cargas para el diseño 
de puentes y la resistencia de los componentes, de esta manera obtener 
H
H/12 - H/10
H/12 - H/10
min 20-30cm
B= 0.4H - 0.7H
B/3
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factores de confiabilidad consistentes para todos los materiales 
disponibles (Probabilidad de falla aceptable). 
Otro aspecto importante de esta norma es la forma de combinar las 
cargas, ya que considera algunos factores que cambia la seguridad del 
puente, dando una mayor confiabilidad a la estructura. Estos factores 
corresponden a coeficientes de ductilidad, redundancia e importancia de 
la estructura.  
Esta norma incorpora modificaciones en la modelación de la carga viva 
que actúa en la estructura, cuya justificación se basa en estudios 
detallados del comportamiento de los flujos de carga reales y su variación 
respecto a lo establecido como cargas máximas por ejes. Por lo cual  la 
carga vehicular, tiene 3 componentes: Camión de Diseño, carga de oruga 
(Tándem) y carga distribuida por vía (Carga de Faja de Diseño). 
2.4.1. Criterios de diseño: Estados límite y Condiciones de 
estabilidad 
a. Estados limites [3] 
Este método se explica en AASHTO LRFD 2004, sección 1.3.2.1 [11] y 
utiliza coeficientes basados en la teoría de la confiabilidad y en 
conocimiento estadístico de las cargas y de las características del 
material.  El diseño con LRFD es mucho más amplio, considera varios 
factores de resistencia, servicio, eventos extremos y fatiga, es una 
aplicación de la filosofía de diseño para estados límite. 
De manera general cada uno de los elementos del puente y conexiones 
de sus elementos debe satisfacer la Ecuación (2.60) para cada uno de los 
estados límites.  
 * * *Rf Rn i i Qiφ η γ= ≥ ∑         (2.60) 
Dónde: 
 Rf = Resistencia Factorada o de diseño, 
 φ =Coeficiente de Resistencia, 
 Rn = Resistencia nominal, 
 iη = Coeficiente de modificación de carga, 
 iγ = Factor de carga, y 
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 Qi = Efecto de carga nominal. 
Para cargas para las cuales un valor máximo de iγ  es apropiado: 
0,95D R Iiη η η η= ≥                          (2.61) 
Para cargas para las cuales un valor mínimo de iγ  es apropiado: 
1 1,00
D R I
iη
η η η
= ≤                          (2.62) 
Dónde: 
iγ = Factor de carga, 
iη =  Factor de modificación de las cargas, 
Dη =  Factor relacionado con la ductilidad, 
Rη =  Factor relacionado con la redundancia, y 
Iη =  Factor relacionado con la importancia operativa. 
El término de la izquierda de la expresión 2.60 corresponde a la 
Resistencia Requerida y el término de la derecha a la Resistencia de 
Cálculo, siendo esta última la resistencia que provee el componente 
estructural considerado. 
La ductilidad, la redundancia y la importancia operativa son aspectos 
significativos que afectan el margen de seguridad de los puentes. 
Mientras que las dos primeras se relacionan directamente con la 
resistencia física, la última tiene que ver con las consecuencias que 
implicaría que el puente quede fuera de servicio. 
a.1. Estado Límite de Servicio [11] 
Se debe considerar como restricciones a las tensiones, deformaciones y 
anchos de fisura, bajo condiciones de servicio regular.  
El Estado Límite de Servicio proporciona ciertos requisitos basados en la 
experiencia que no siempre se pueden derivar exclusivamente a partir de 
consideraciones estadísticas o de resistencia. 
a.2. Estado Límite de Fatiga y Fractura  [11] 
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Se debe considerar como restricciones impuestas al rango de tensiones 
que se da como resultado de un único camión de diseño ocurriendo el 
número anticipado de ciclos del rango de tensión.  
La intención del Estado Límite de Fatiga es limitar el crecimiento de las 
fisuras bajo cargas repetitivas, a fin de impedir la fractura durante el 
período de diseño del puente.  
a.3. Estado Límite de Resistencia [11] 
A través de este estado límite se garantiza resistencia y estabilidad, tanto 
local como global, para resistir combinaciones de cargas estadísticamente 
significativas, que el puente experimente durante su período de diseño.  
a.4. Estado Límite Correspondiente a Eventos Extremos [11] 
Al considerar este estado límite se asegura que al ocasionarse  eventos 
naturales o provocados fuera de lo normal, la estructura soporte evitando 
su colapso.  
2.4.2 Combinación de Carga y Cargas de Diseño 
Se estipulan varias combinaciones de carga [11] según los estados límite 
así: 
Combinación de resistencia I.- Combinación básica de cargas que 
representa el uso vehicular normal del puente, sin viento.  
Combinación de resistencia II.- Combinación de cargas que representa el 
uso del puente por parte de vehículos de diseño especiales especificados 
por el propietario, vehículos de circulación restringida, o ambos, sin 
viento.  
Combinación de resistencia III.- Combinación de cargas que representa el 
puente expuesto a vientos de velocidades superiores a 90 km/h.  
Combinación de resistencia IV.- Combinación de cargas que representa 
relaciones muy elevadas entre las solicitaciones provocadas por las 
cargas permanentes y las provocadas por las sobrecargas.  
Combinación de resistencia V.- Combinación de cargas que representa el 
uso del puente por parte de vehículos normales con una velocidad del 
viento de 90 km/h.  
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Combinación de evento extremo I.- Combinación de cargas que incluye 
sismos. 
Combinación de evento extremo II.- Combinación de cargas que incluye 
carga de hielo, colisión de embarcaciones y vehículos, y ciertos eventos 
hidráulicos con una sobrecarga reducida diferente a la que forma parte de 
la carga de colisión de vehículos, CT.  
Combinación de servicio I.- Combinación de cargas que representa la 
operación normal del puente con un viento de 90 km/h, tomando todas las 
cargas a sus valores normales.  
Combinación de servicio II.- Combinación de cargas cuya intención es 
controlar la fluencia de las estructuras de acero y el resbalamiento que 
provoca la sobrecarga vehicular en las conexiones de resbalamiento 
crítico.  
Combinación de servicio III.- Combinación de cargas relacionada 
exclusivamente con la tracción en superestructuras de hormigón 
pretensado, cuyo objetivo es controlar las fisuras.  
Combinación de servicio IV.- Combinación de cargas relacionada 
exclusivamente con la tracción en subestructuras de hormigón 
pretensado, cuyo objetivo es controlar las fisuras.  
Combinación de fatiga.- Combinación de cargas de fatiga y fractura que 
se relacionan con la sobrecarga gravitatoria vehicular respectiva y las 
respuestas dinámicas bajo un único camión de diseño.  
Coeficiente o Factor de Resistencia φ  [6,11] 
Factor que considera fundamentalmente la variabilidad de las 
propiedades de los materiales, las dimensiones estructurales y la calidad 
de la mano de obra junto con la incertidumbre en la predicción de la 
resistencia, pero que también se relaciona con aspectos estadísticos de 
las cargas a través del proceso de calibración [6]. 
Los factores de reducción de la resistencia ϕ son los multiplicadores que 
se aplican a la resistencia nominal de cada elemento. Estos varían según 
el elemento considerado, el tipo de solicitación y el material utilizado [6]. 
El factor de resistencia ϕ  [11] se debe tomar como: 
• Para flexión y tracción (momento) 
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Hormigón armado       0,90 
Hormigón pretensado     1,00 
• Para corte y torsión: 
Hormigón de densidad normal     0,90 
Hormigón de baja densidad     0,70 
• Para compresión axial con espirales o zunchos  
Estado limite eventos extremos:    0,75 
• Para apoyo sobre hormigón    0,70 
• Para compresión en modelos de bielas y tirantes  0,70 
• Para compresión en zonas de anclaje: 
Hormigón de densidad normal     0,80 
Hormigón de baja densidad    0,65 
• Para tracción en el acero en las zonas de anclaje 1,00 
• Para resistencia durante el hincado de pilotes 1,00 
Coeficiente de Modificación de carga [11] 
- Ductilidad Dη    
Una estructura puede tener dos tipos de comportamiento: frágil o dúctil. El 
comportamiento frágil es indeseable porque implica, generalmente, la 
pérdida repentina de la capacidad de carga cuando se excede el límite 
elástico. El comportamiento dúctil es caracterizado por deformaciones 
inelásticas significativas antes de que ocurra cualquier pérdida de 
capacidad. Este comportamiento es una advertencia de la falla 
estructural. El factor relacionado con la ductilidad para el estado límite de 
resistencia es: 
Dη   ≥ 1,05 Para componentes y conexiones no dúctiles,  
Dη   = 1.00 Para diseños y detalles convencionales, 
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Dη   ≥ 0.95 Para los componentes y conexiones con ductilidad 
mayor que la especificada, y 
Dη   = 1.00 Para los otros estados límites. 
- Redundancia Rη    
A menos que existan motivos justificados, se deben usar estructuras 
continuas y con múltiples recorridos de cargas. 
Estas estructuras son capaces de soportar cargas, incluso, luego de la 
pérdida de un elemento o conexión importante. 
El factor relacionado con la redundancia para el estado límite de resistencia 
es: 
Rη   ≥ 1.05 Para componentes no redundantes, 
Rη  = 1.00 Para niveles convencionales de redundancia, 
Rη   ≥ 0.95 Para niveles excepcionales de redundancia, y 
Rη  = 1.00 Para los otros estados límites. 
- Importancia Operacional Iη  
Se basa en requisitos sociales, de seguridad y defensa. El factor 
relacionado con la importancia operacional para el estado límite de 
resistencia es: 
Iη   ≥ 1.05 Para puentes de importancia, 
Iη   = 1.00 Para puentes típicos, 
Iη   ≥ 0.95 Para puentes relativamente menos importantes, y 
Iη   = 1.00 Para los otros estados límites. 
Factor de carga iγ  [11] 
Factor que considera fundamentalmente la variabilidad de las cargas, la 
falta de exactitud de los análisis y la probabilidad de la ocurrencia 
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simultánea de diferentes cargas, pero que también se relaciona con 
aspectos estadísticos de la resistencia a través del proceso de 
calibración. 
Los factores se deben seleccionar de manera de producir la solicitación 
total mayorada extrema. Para cada combinación de cargas se deben 
investigar tanto los valores extremos positivos como los valores extremos 
negativos. 
Factores γ para: 
Factor para Sobrecarga en la Combinación de Evento Extremo I EQγ  
- Se adopta a base de las características de cada proyecto, 
- Los valores sugeridos son: 0,00;  0,50;  1,00. 
Factor para Asentamiento SEγ  
- Se adopta de conformidad con el proyecto.  
- Si no existe información específica se toma un valor igual a 1,0 
para combinaciones que incluyen o no el asentamiento. 
Factor para Gradiente de Temperatura 
TGγ = 0,0 en los Estados Limite de Resistencia y Evento Extremo,  
TGγ =1,0 en el Estado Límite de Servicio, en el cual no se considera carga 
viva, y 
TGγ = 0.50 en el Estado Limite de Servicio, en el cual se considera carga 
viva. 
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Combinación de Cargas  
 Estado Limite 
DC 
DD 
DW 
EH 
EV 
ES 
EL 
LL 
IM 
CE 
BR 
PL 
LS WA WS WL FR 
TU 
CR 
SH TG SE 
Usar sólo uno por vez 
EQ IC CT CV 
RESISTENCIA I (a menos que  
se especifique lo contrario) 
γp 1,75 1.00 - - 1,00 0,50/1,20 γTG γSE - - - - 
RESISTENCIA II γp 1,35 1.00 - - 1,00 0,50/1,20 γTG γSE - - - - 
RESISTENCIA III γp - 1.00 1,40 - 1,00 0,50/1,20 γTG γSE - - - - 
RESISTENCIA IV – 
Sólo EH, EV ES, DW, DC 
γp 
1,50 
- 1,00 - - 1,00 0,50/1,20 - - - - - - 
RESISTENCIA V γp 1,35 1,00 0.40 1,00 1,00 0,50/1,20 γTG γSE - - - - 
EVENTO EXTREMO I γp γEQ 1.00 - - 1,00 - - - 1,00 - - - 
EVENTO EXTREMO II γp 0,50 1,00 - - 1,00 - - - - 1,00 1,00 1,00 
SERVICIO I 1.00 1,00 1,00 0.30 1,00 1,00 1,00/1,20 γTG γSE - - - - 
SERVICIO II 1.00 1,30 1,00 - - 1,00 1,00/1,20 - - - - - - 
SERVICIO III 1.00 0,80 1,00 - - 1,00 1,00/1,20 γTG γSE - - - - 
SERVICIO IV 1.00 - 1,00 0.70 - 1,00 1,00/1,20 - 1,00 - - - - 
FATICA - Solo LL, IM y CE - 0,75 - - - - - - - - - - - 
Tabla 2.17. Combinaciones de Cargas y Factores de Carga [11] 
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Factor de carga pγ  (para CARGA PERMANENTE): 
Tipo de carga 
Factor de Carga 
Máximo Mínimo 
DC: Elemento y accesorios 1.25 0.90 
DD: Fricción negativa (downdrag) 1.80 0.45 
DW: Superficies, de rodamiento e instalaciones para 
servicios públicos 1.50 0.65 
EH: Empuje horizontal del suelo   
• Activo 1.50 0.90 
• En reposo 1.35 0.90 
EL: Tensiones residuales de montaje 1.00 1.00 
EV: Empuje vertical del suelo   
• Estabilidad global 
• Muros de sostenimiento y estribos 1.00 
1.35 
1.30 
1.35 
1.95 
N/A. 
1.00 
0.90 
0.90 
0.90 
• Estructura rígida enterrada 
• Marcos rígidos 
• Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto 
alcantarillas metálicas rectangulares 
     • Alcantarillas metálicas rectangulares flexibles 1.50 0.90 
ES: Sobrecarga de suelo 1.50 0.75 
Tabla 2.18. Factores de carga para cargas permanentes [11] 
Cargas de diseño [6,11] 
Las cargas de diseño se encuentran agrupadas en dos grupos que son 
las siguientes: 
• Cargas Permanentes 
• Cargas Transitorias 
Cargas Permanentes:  
DC = peso propio de los componentes estructurales y accesorios no 
estructurales, 
DW = peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para 
servicios públicos, 
EV = presión vertical del peso propio del suelo de relleno, 
EH = empuje horizontal del suelo, 
ES = sobrecarga de suelo, y 
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DD = fricción negativa en pilotes (downdrag). 
Cargas Transitorias:  
BR = fuerza de frenado de los vehículos, 
CE = fuerza centrífuga de los vehículos, 
CR = fluencia lenta, 
CT = fuerza de colisión de un vehículo, 
CV = fuerza de colisión de una embarcación, 
EQ = sismo, 
FR = fricción, 
IC = carga de hielo, 
IM = incremento por carga vehicular dinámica, 
LL = sobrecarga vehicular, 
LS = sobrecarga viva, 
PL = sobrecarga peatonal, 
SE = asentamiento, 
SH = contracción, 
TG = gradiente de temperatura, 
TU = temperatura uniforme, 
WA = carga hidráulica y presión del flujo de agua, 
WL = viento sobre la sobrecarga, y 
WS = viento sobre la estructura. 
a. Cargas Permanentes DC, DW y EV [6] 
La carga permanente es la que incluye el peso propio de todos los 
componentes de la estructura, accesorios e instalaciones de servicio 
unidas a la misma, superficie de rodamiento, futuras sobre capas y 
ensanchamientos previstos, actuando durante toda la vida útil de la 
- 79 - 
estructura sin variación significativa o varían en un mismo sentido hasta 
alcanzar un valor límite. 
VIGAS
DIAFRAGMA
LOSA
CARPETA ASFALTICA ACERA
PROTECCIONES
LATERALES
 
Figura 2.40. Cargas permanentes 
Cargas Permanentes EH, ES, LS y DD [11] 
Las cargas correspondientes a empuje del suelo, sobrecarga de suelo y 
fricción negativa deben ser como se especifica en el Artículo 3.11, de las 
Especificaciones AASHTO LRFD [11]. 
El empuje del suelo se debe considerar función de los siguientes factores: 
• Tipo y densidad del suelo, 
• Contenido de agua, 
• Características de fluencia lenta del suelo, 
• Grado de compactación, 
• Ubicación del nivel freático, 
• Interacción suelo-estructura, 
• Cantidad de sobrecarga, 
• Efectos sísmicos, 
• Pendiente del relleno, e 
• Inclinación del muro. 
b. Empuje del Suelo EH [11] 
Se asume que el empuje lateral del suelo es linealmente proporcional a la 
altura de suelo, y se determina con la expresión 2.63. 
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9
* * * (*10 )Sp k g zγ −=                          (2.63) 
Dónde: 
p = Empuje lateral del suelo (MPa), 
k =Coeficiente de empuje lateral, 
ko =  Para muros que no se deforman ni mueven,  
ka =  Para muros que se deforman o mueven lo suficiente para 
alcanzar la condición mínima activa,  
kp =  Para muros que se deforman o mueven lo suficiente para 
alcanzar una condición pasiva, 
Sγ = Densidad del suelo (kg/m3), 
z = Profundidad del suelo debajo de la superficie (mm), y 
g = Aceleración de la gravedad (m/s2). 
Se asume que la carga de suelo lateral resultante debida al peso del 
relleno actúa a una altura igual a h/3 desde la base del muro, siendo h la 
altura total del muro medida desde la superficie del terreno hasta la parte 
inferior de la zapata o la parte superior de la plataforma de nivelación 
(para estructuras de tierra estabilizadas mecánicamente), esto se 
encuentra especificado en el numeral 2.3.4, en lo que se trata sobre 
empuje de suelo.  
Para el caso de sismo, se utiliza el coeficiente de empuje activo sísmico, 
KAE, especificado en el numeral 2.3.4, en lo que se trata sobre empuje 
sísmico, ya que este coeficiente se basa en el Análisis de Mononobe – 
Okabe. 
c. Sobrecarga Uniforme ES [11] 
Si hay una sobrecarga uniforme, al empuje básico del suelo se debe 
sumar un empuje horizontal constante. 
Este empuje constante se determina con la expresión 2.64. 
*P S Sk q∆ =            (2.64) 
Dónde: 
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P∆ = Empuje horizontal constante por la sobrecarga uniforme 
(MPa), 
Sk = Coeficiente de empuje del suelo debido a la sobrecarga, 
Ak = Para condiciones de empuje activo, 
Ok = Para condiciones de empuje en reposo, y 
Sq = Sobrecarga uniforme aplicada sobre la superficie superior de 
la cuña de suelo activa (MPa). 
Empuje total debido a la sobrecarga constante en el suelo de los accesos 
a mitad de la altura del estribo ( / 2z h= ), en MN/m  
*PES h= ∆            (2.65) 
d. Sobrecarga Viva LS [11] 
Carga transitoria, carga viva aplicada a una distancia menor o igual a la 
mitad de la altura del muro, es una carga constante y equivalente a la que 
provoca una columna de tierra de altura mínima de 0,60 m sobre el nivel 
del relleno, Presión uniforme por carga viva en toda la altura del estribo, 
en MPa: 
9
* * * (10 )P A S eqk g hγ −∆ =                                   (2.66) 
Empuje total por carga viva aplicado a la mitad de la altura del estribo (
/ 2z h= ), en MN/m: 
*PLS h= ∆            (2.67) 
Dónde: 
h =
 Altura total del muro, medida por el lado del respaldo desde la 
superficie inferior de la zapata, en mm, 
g =
 Aceleración de la gravedad, en m/s2, 
Ak = Coeficiente de presión activa del suelo, 
Sγ = Densidad del suelo de relleno en kg/m3, y 
eqh =Altura de la columna de suelo adicional mayor o igual a 0,60 
m, equivalente a la carga vehicular. 
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Las alturas de suelo equivalente eqh  para cargas carreteras sobre 
estribos y muros de sostenimiento se pueden tomar de las Tablas de 
abajo. Para alturas de muro intermedias se debe interpolar linealmente. 
La altura del muro se debe tomar como la distancia entre la superficie del 
relleno y el fondo de la zapata. 
Altura del estribo (mm) heq (mm) 
1500 1200 
3000 900 
≥ 6000 600 
Tabla 2.19. Altura de suelo equivalente para carga vehicular sobre 
estribos perpendiculares al tráfico [11] 
Altura del muro 
(mm) 
Distancia entre el paramento posterior 
del muro y el borde del tráfico  heq (mm) 
0.0 mm 300 mm o más 
1500 1500 600 
3000 1050 600 
≥ 6000 600 600 
Tabla 2.20. Altura de suelo equivalente para carga vehicular sobre muros 
de sostenimiento paralelos al tráfico [11] 
heq
 
Figura 2.41. Altura de suelo equivalente para sobrecarga 
e. Fricción negativa en pilotes (downdrag) DD [11] 
Las solicitaciones debidas a la fricción negativa en pilas o pilotes 
perforados provocadas por el asentamiento del suelo adyacente a la pila o 
pilote se deben determinar de acuerdo con los requisitos de la Sección 10 
de las Especificaciones AASHTO LRFD [11]. 
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Cargas Transitorias [11]:  
Cargas Hidráulicas WA 
f. Presión Hidrostática  
Se asume que la presión hidrostática actúa de forma perpendicular al 
elemento que retiene el agua. La presión se tomara como el producto 
entre la altura de la columna de agua sobre el punto considerado, la 
densidad del agua y aceleración de la gravedad. 
g. Flotabilidad 
La flotabilidad se debe considerar como una fuerza de levantamiento, 
tomada como la sumatoria de las componentes verticales de las presiones 
hidrostáticas, que actúa sobre todos los componentes debajo del nivel de 
agua de diseño. 
h. Presión de Flujo Longitudinal 
Esta presión debida a un flujo de agua actúa en la dirección longitudinal 
de las subestructuras. 
4 25,14*10 * *Dp C V−=                             (2.68) 
Dónde: 
p =
 
Presión del agua que fluye (MPa), y 
DC = Coeficiente de arrastre para pilas ver Tabla 2.21. 
V =
 
Velocidad del agua de diseño para la inundación de diseño en 
estados límites de resistencia y servicio y para la inundación de 
control en el estado límite correspondiente a evento extremo (m/s) 
Tipo CD 
Pila con borde de ataque semicircular 0,7 
Pila de extremo cuadrado 1,4 
Material de arrastre acumulado contra la pila 1,4 
Pila con borde de ataque en forma de cuña, 
ángulo del borde de ataque ≤ 905 
0,8 
Tabla 2.21. Coeficiente de Arrastre [11] 
i. Presión de Flujo por Carga Lateral 
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La presión lateral uniformemente distribuida que actúa sobre una 
subestructura debido a un caudal de agua que fluye forma un ángulo θ 
respecto del eje longitudinal de la pila se determina con la expresión 2.69. 
4 25,14*10 * *Lp C V−=                             (2.69) 
Dónde: 
p =
 
Presión Lateral (MPa), y 
LC = Coeficiente de arrastre lateral ver Tabla 2.22. 
 
Figura 2.42. Angulo θ [6] 
Ángulo ,θ, entre la dirección de flujo 
y el eje longitudinal de la pila 
CL 
0º 0,0 
5º 0,5 
10º 0,7 
20º 0,9 
≥ 30º 1,0 
Tabla 2.22. Coeficiente de Arrastre Lateral [11] 
j. Efectos Sísmicos EQ [11,16] 
Las fuerzas sísmicas son evaluadas por cualquier procedimiento racional 
de análisis. Se supone que las acciones sísmicas horizontales actúan en 
cualquier dirección. Cuando sólo se analiza en dos direcciones 
ortogonales, los efectos máximos son estimados como la suma de los 
valores absolutos obtenidos para el 100% de la fuerza sísmica en una 
dirección y 30% de la fuerza sísmica en dirección perpendicular [16].  
Las cargas sísmicas son el producto del coeficiente de respuesta sísmica 
elástica, Csm, por el peso equivalente de la superestructura. El peso 
equivalente es función del peso real y de la configuración del puente, y se 
incluye automáticamente en los métodos de análisis unimodales y 
multimodales [11].  
Longitud de la pila
θ
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Para desarrollar estas especificaciones se utilizaron los siguientes 
principios: 
• Los componentes estructurales deben resistir los sismos leves a 
 moderados dentro del rango elástico, sin sufrir daños significativos. 
• En los procedimientos de diseño se deben utilizar intensidades de 
 movimiento sísmico del terreno y fuerzas realistas. 
• La exposición al movimiento provocado por grandes sismos no 
debería provocar el colapso total ni parcial del puente. 
Siempre que sea posible,  los daños producidos deben ser 
fácilmente detectables y estar  accesibles para su inspección y 
reparación. 
La presión lateral del suelo sobre la estructuras de retención se amplifica 
grandemente durante la acción de un sismo por la aceleración horizontal 
del suelo [11].  
Para suelo insaturados y no susceptibles de sufrir problemas de 
licuefacción se aplica el Método Semiestático de Mononobe-Okabe. 
k. Fuerza de Frenado y Aceleración BR [11] 
La fuerza de frenado y aceleración se presenta entre el vehículo y la 
calzada y se transmite a la subestructura a través de los aparatos de 
apoyo y sus sujeciones. 
RCV
BR
1800 mm
 
Figura 2.43. Fuerza de Frenado y aceleración [6] 
 
El valor de la fuerza de frenado (BR) provocada por los vehículos se toma 
igual al mayor valor entre: 
El 25% de la reacción por aplicación del camión de diseño o de la 
carga de oruga (tándem), 
El 5% de la reacción debida a la aplicación del camión de diseño + 
carga distribuida por vía, y 
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El 5% de la reacción por aplicación de la carga de oruga (tándem) 
+ carga distribuida por vía. 
La fuerza de frenado se calcula cargando todos los carriles de diseño del 
puente en el mismo sentido, dicha carga se considera aplicada sobre el 
centro de masas del vehículo, horizontalmente a 1800 mm sobre la 
superficie de la calzada en cualquiera de los sentidos longitudinales, para 
provocar solicitaciones extremas. Se aplican los coeficientes de vías 
cargadas simultáneamente (m) pero NO se aplican los factores del efecto 
dinámico (IM): 
*( %)* CVBR m N R=                             (2.70) 
Dónde: 
%N =
 
Porcentaje establecido por las especificaciones, y 
CVR =
 
Reacción por carga viva. 
l. Fuerza Centrífuga CE [6] 
La Fuerza Centrífuga se presenta en los puentes de planta curva, 
actuando en el plano horizontal, en forma radial y aplicada en el centro de 
masas del vehículo que se halla a 1 800 mm sobre la superficie de la 
calzada.  
CE
1800 mm
 
Figura 2.44. Fuerza Centrífuga [6] 
 
La Fuerza Centrífuga (CE) se calcula cargando todos los carriles de 
diseño del puente en el mismo sentido. Se aplican los coeficientes de vías 
cargadas simultáneamente (m) pero no se aplican los factores del efecto 
dinámico (IM): 
* CVCE C R=                             (2.71) 
2
*
*
VC f
g R
=                             (2.72) 
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Dónde: 
C= coeficiente fuerza centrífuga, 
V= velocidad de diseño de la carretera (m/s),  
f = 1,00 para carga de fatiga, y 4/3 para las demás combinaciones de 
carga, 
g= aceleración de la gravedad = 9,807 m/s2, 
R= radio de curvatura del carril de circulación (m), y 
CVR =
 
Reacción por Carga Viva Vehicular (camión u oruga de diseño).  
m. Fuerza de Fricción o Rozamiento FR [6] 
Las fuerzas debidas a la fricción se deben establecer en base a los 
valores extremos del coeficiente de fricción entre las superficies 
deslizantes. Cuando corresponda, se debe considerar la influencia sobre 
el coeficiente de fricción de la humedad y la posible degradación o 
contaminación de las superficies de deslizamiento o rotación. 
* VaFR Rµ=                             (2.73) 
Dónde: 
VaR =  Reacción vertical en cada apoyo debido a carga viva + carga 
muerta, 
µ =   Coeficiente de fricción estática. 
Rva
FR
 
Figura 2.45. Fuerza de fricción o Rozamiento [6] 
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n. Fuerzas de Impacto por Choque Vehicular CT [6] 
Impacto contra los apoyos del puente (estribos, pilas) de automotores y 
ferrocarriles que circulan bajo el puente o en sus cercanías (CT):  
Los estribos y pilas ubicados dentro de los 9 m medidos desde el borde 
de la calzada de la carretera o dentro de los 15 m medidos desde el eje 
de una vía férrea, se deben diseñar para una Fuerza de Choque Vehicular 
(CT), representada por una fuerza estática equivalente horizontal, 
aplicada a una altura de 1,20 m sobre el nivel del terreno actuando en 
cualquier sentido, igual a: 
1800CT kN=
                                        (2.74) 
Impacto contra las protecciones laterales vehiculares por choque de 
automotores que circulan sobre el puente. 
Los elementos de las protecciones laterales delos puentes de carretera, 
como parapetos, vallas vehiculares y postes deben ser capaces de 
retener al vehículo que se impacta y en lo posible redireccionar su 
movimiento. Para ello y en función del peso y carga de los vehículos, que 
circulan en las vías, se identifican 6 niveles en la capacidad de resistencia 
que deben presentar dichas protecciones laterales vehiculares.  
o. Presión horizontal de viento [6] 
Se asume que la carga de viento está uniformemente distribuida sobre el 
área expuesta al viento (Suma de las áreas perpendiculares a la dirección 
del viento de todos los componentes incluyendo el sistema de piso y 
protecciones laterales) 
Para puentes o elementos de puente ubicados a alturas ≤ 10 m, medidas 
desde el nivel de agua o desde la parte más baja del terreno: Velocidad 
de diseño del Viento DZV =  constante.  
Para puentes ubicados a alturas mayores a 10 m, la velocidad de diseño 
del viento DZV =  se calcula con la expresión: 
102,5* * *lnDZ
B
V ZV Vo
V Zo
   
=    
  
                             (2.75) 
Dónde: 
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Vo =Velocidad friccional del viento, para superficies en terreno 
abierto, área suburbana y urbana: 13,2 km/h; 17,6 km/h; 19,3 km/h, 
respectivamente, 
DZV =  Velocidad del viento de diseño a la altura de diseño (Z), en 
km/h, 
10V =  Velocidad del viento a 10 m sobre el nivel del terreno o del 
nivel del agua, en km/h, 
BV = 160 km/h = velocidad básica del viento a 10 m de altura 
10 max( 80 / )EcuadorV V km h−= ≈ ,
 
Z =Altura de la estructura mayor a 10 m, en la cual se están 
calculando las cargas de viento, medida desde la superficie del 
terreno o del nivel del agua, en mm, 
Z =Longitud de fricción en la dirección del avance del viento, en 
terreno abierto, área suburbana y urbana: 70 mm; 1 000 mm; 2 500 
mm, respectivamente, 
 Presión del Viento sobre las Estructuras WS [6] 
A menos que se especifique lo contrario, la fuerza se calcula asumiendo 
que la presión del viento actúa en el plano horizontal y que es igual a:  
2 2
* *
25600
DZ DZ
D B B
B
V VP P P
V
   
= =   
  
                           (2.76) 
Dónde: 
DP = Presión de diseño del viento en MPa, 
BP = Presión básica en MPa, correspondiente a la velocidad básica 
del viento 160 /BV km h=  
Elemento estructural 
Presión a barlovento 
lado que recibe al viento 
PB (MPa) 
Presión a sotavento 
lado por donde sale el 
viento PB (MPa) 
Armaduras, columnas y arcos 0,0024 0,0012 
Vigas o,0024 ------ 
Grandes superficies planas 0,0019 ------- 
Tabla 2.23. Presiones básicas, PB, correspondientes a VB = 160 km/h [6] 
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Si el viento incide sobre la estructura formando un ángulo con respecto a 
su eje longitudinal, la presión básica se considera constituida por una 
componente longitudinal y una transversal (lateral), que actúan aplicadas 
simultáneamente sobre las respectivas áreas expuestas de la 
superestructura. 
PB
 
Figura 2.46. Presión de viento sobre la estructura [6] 
 
Los valores de las presiones básicas en este caso, se expresan en 
función del ángulo de incidencia, el cual se mide con respecto a la 
perpendicular al eje longitudinal del puente, dichos valores son: 
Ángulo de 
incidencia 
(°) 
Armaduras, columnas, y arcos Vigas 
PB Transversal 
(MPa) 
PB Longitudinal 
(MPa) 
PB Transversal 
(MPa) 
PB Longitudinal 
(MPa) 
0 0,0036 0 0.0024 0 
15 0,0034 0,0006 0,0021 0,0003 
30 0.0031 0,0013 0,0020 0,0006 
45 0,0023 0,0020 0,0016 0,0008 
60 0,0011 0,0024 0,0008 0,0009 
Tabla 2.24. Presiones básicas del viento, PB, para diferentes ángulos de 
ataque VB = 160 km/h [6] 
 Cargas aplicadas directamente sobre la infraestructura 
Las fuerzas transversales y longitudinales que se aplican directamente a 
la subestructura se calculan a base de una presión básica del viento PB 
igual a 0,0019 MPa. Para direcciones oblicuas se consideran las 
respectivas componentes ortogonales aplicadas perpendicularmente 
sobre las áreas expuestas de la subestructura, las cuales actúan 
simultáneamente con las cargas del viento sobre la superestructura. 
 Presión de Viento sobre los Vehículos WL [6] 
Cuando existe tráfico, la presión del viento de diseño se aplica también 
sobre los vehículos. Si la dirección del viento es perpendicular al eje 
longitudinal de la estructura, la presión aplicada sobre los vehículos es 
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una fuerza móvil de 1,46 N/mm en esa dirección y a 1,80 m sobre el nivel 
de la calzada. 
Si el viento tiene un ángulo de incidencia, entonces se consideran sus 
componentes ortogonales aplicadas a 1,80 m de altura sobre la calzada. 
Angulo de incidencia 
del viento  (°) 
Carga Transversal 
(N/mm) 
Canga Longitudinal 
(N/mm) 
0 1,46 0,00 
15 1,23 0,18 
30 1,20 0,35 
45 0,96 0,47 
60 0,50 0,55 
Tabla 2.25. Componentes del viento sobre la sobrecarga viva [6] 
PB
1800 mm
1.46 N/mm
 
Figura 2.47. Presión de viento sobre los Vehículos [6] 
p. Carga Vehicular (LL) [6] 
Se especifican tres componentes de carga: Carga de Camión, Carga de  
oruga (Tándem)  y Carga de carril de diseño o Carga de Faja. 
La carga vehicular HL–93 que se emplea en los cálculos es la 
combinación entre los componentes anotados según el estado límite, el 
signo y tipo de efecto que se requiera. 
• Carriles de diseño 
 Carril de diseño [6] 
Banda de circulación ideal con un ancho de 3 000 mm (10 pies) sobre la 
cual se consideran aplicadas las cargas de los vehículos. 
 Carril de circulación o de tráfico [6] 
Banda de ancho 3 600 mm (12 pies) sobre la cual se considera que 
circulan los vehículos con cierta holgura. 
- 92 - 
 Número de carriles de diseño [6] 
En general, el número de carriles de diseño se determina tomando la 
parte entera de la relación entre el ancho de la calzada  y el ancho de un 
carril de  circulación (3 600 mm). 
3600DISEÑO
w wN Carriles
carril de circulacion mm
° = =
                
(2.77) 
Dónde: 
w =  Ancho entre las caras internas de los bordillos en mm. 
También se debe considerar posibles cambios futuros en las 
características físicas o funcionales del ancho libre de calzada.  
En aquellos casos en los cuales los carriles de circulación tienen menos 
de 3600 mm de ancho, el número de carriles de diseño debe ser igual al 
número de carriles de circulación, y el ancho del carril de diseño se debe 
tomar igual al ancho del carril de circulación.  
Los puentes con calzadas de ancho comprendidos entre 6000 mm y 7200 
mm deben tener dos carriles de diseño, cada uno de ellos de ancho igual 
a la mitad del ancho de calzada. 
• Carga de camión de diseño [6] 
El camión de diseño HL-93 es similar al camión HS 20-44 de las 
especificaciones AASHTO Estándar. Consta de 3 ejes la separación entre  
el eje delantero y el intermedio es de 4.30 m  y entre el eje intermedio y el 
tercero es variable entre 4.30 m  y 9.00 m. Los dos últimos ejes reciben la 
mayor parte de la carga, 145 kN en cada eje, y 35 kN  en su eje delantero.  
 
Figura 2.48. Sección longitudinal del Camión HL-93 [6] 
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En la dirección transversal, el ancho de vía de diseño es de 3,60 m, con 
una separación entre ejes de ruedas de 1,80 m. 
 
Figura 2.49. Sección transversal del Camión HL-93 [6] 
• Carga de oruga (Tándem) [6] 
La carga de oruga consiste en un par de ejes de carga igual a 110 kN 
espaciados longitudinalmente a 1,20 (m). El espaciamiento transversal de 
ruedas es de 1,80 (m).  
 
Figura 2.50. Carga de Oruga (Tándem) [6] 
• Carga de faja [6]  
La carga de faja consiste en una carga de 9,30 N/mm/vía, distribuida 
uniformemente en la dirección longitudinal. 
Transversalmente, la carga de faja se asume uniformemente distribuida 
en un ancho de 3,00 m. 
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Figura 2.51. Carga de faja HL-93 [6] 
Las solicitaciones debidas a la carga del carril de diseño no están sujetas 
a un incremento por carga dinámica. 
• Factor de modificación por vías cargadas simultáneamente 
Este factor es aplicable para todos los estados límites excepto fatiga para 
el cual se utiliza un camión de diseño, independientemente del número de 
carriles de diseño. 
Para determinar la solicitación máxima por carga viva vehicular se toma 
en cuenta la probabilidad de que los distintos carriles estén ocupados 
simultáneamente con la carga de diseño HL-93. 
Número de 
carriles 
cargados 
Factor por vías cargadas 
simultáneamente, m 
1 1,20 
2 1,00 
3 0,85 
4 o mas 0,65 
Tabla 2.26. Fracción de tráfico de camiones en un único carril, p  [6] 
El factor por vías cargadas simultáneamente (m), se pueden reducir si el 
TPDA es menor que el de calibración (5000 camiones en una dirección). 
Cuando el estado de carga por analizar incluya la combinación de cargas 
vehiculares con peatonales, éstas últimas se asimilan como un carril 
cargado: 
• Con  m= 1,0 ; para 1 carril con carga vehicular + 1 con carga 
peatonal, 
• Con  m= 0.85; para dos carriles con carga vehicular + 1 con carga 
peatonal. 
 
q. Carga de fatiga [6] 
q= 9.30 N/mm/via
3.00 m
( ancho de vía)
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La carga móvil para el estado límite de fatiga consiste en el mismo camión 
de diseño HL-93, solo que con un espaciamiento fijo de 9,0 m  entre los 
ejes más cargados 145 kN. A la carga de fatiga se le debe aplicar el 
incremento por carga dinámica.  Además no se considera la carga de faja. 
 Frecuencia de la carga de fatiga [6] 
La frecuencia de la carga de fatiga se debe tomar como el tráfico 
promedio diario de camiones que circulan por un solo carril ( )1TPDC , y es 
aplicada a todos los componentes del puente, aún a aquellos ubicados 
debajo de carriles que soportan un tráfico menor 
1TPDC p TPDC= ∗
                                     
(2.78) 
Dónde: 
TPDC =
 
Promedio diario de camiones que circulan en una 
dirección, respecto del periodo de diseño. 
p =   Fracción de tráfico de camiones en un carril. 
Número de carriles disponibles para 
camiones 
p  
1 1,00 
2 0,85 
3 o mas 0,80 
Tabla 2.27. Fracción de tráfico de camiones en un único carril, p  [6] 
r. Efecto dinámico de la carga vehicular LLIM [6, 9] 
Las irregularidades de la calzada: juntas del tablero, fisuras, baches, 
ondulaciones, entre otras, provocan el impacto de las ruedas del vehículo 
con la calzada, lo cual se traduce en un incremento del efecto estático de 
la carga de rueda. 
El efecto dinámico de la carga vehicular o impacto LLIM es igual a un 
porcentaje (IM) de los efectos estáticos del camión de diseño o de la 
carga de oruga (LL), que se halla establecido según el estado límite de 
análisis y del elemento del puente. 
IMLL IM LL= ∗
                                         
(2.79) 
Para tener el efecto combinado estático y dinámico de la carga viva 
vehicular el efecto de la carga estática se multiplica por el factor de: 
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1
100IM
IMLL LL LL  + = ∗ + 
 
                              
(2.80) 
Componente IM 
Juntas del tablero - Todos los Estados Límites 75% 
Todos los demás componentes 
Estado límite de fatiga y fractura 
Todos los demás Estados Limites 
 
15% 
33% 
Tabla 2.28. Incremento por Carga Dinámica [6] 
El incremento por carga dinámica no se aplica en: 
• En la determinación de la fuerza centrífuga y de frenado, 
• Las cargas peatonales, 
• La carga equivalente del carril de diseño, 
• El diseño de aceras y puentes peatonales, 
• Muros de contención no solicitados por reacciones verticales de la 
superestructura, y 
•  Ni en el componente de las cimentaciones que están bajo el nivel 
del terreno. 
El incremento por carga dinámica se puede reducir al 50% de los valores 
especificados, en el caso del: 
• Diseño de puentes de madera,  
• Así como en los componentes de madera de un puente de sección 
compuesta. 
 
 Componentes enterrados [6] 
El factor de impacto para alcantarillas y otras estructuras enterradas se 
las calcula mediante la siguiente expresión: 
 ( )433 1.0 4.1 10 0%EIM D−= ∗ − × × ≥
                         
(2.81) 
Dónde: 
ED = Profundidad mínima de la capa de tierra sobre la estructura 
(mm). 
s. Carga peatonal (PL) [6] 
En puentes de uso combinado para peatones y vehículos, que disponen 
de aceras de un ancho mínimo de 600 mm, se considera una carga 
peatonal uniformemente distribuida de 3,60 x 10-3 MPa. Los puentes 
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utilizados exclusivamente para tránsito peatonal y de bicicletas son 
diseñados para una carga viva peatonal de 4,10 x 10-3 MPa. 
Si el mantenimiento se va a realizar con maquinaria o vehículos que 
operan a baja velocidad se deben incluir dichas cargas en el diseño, pero 
sin considerar el incremento por carga dinámica. Cuando se analiza el 
caso de la posible situación accidental de que los vehículos se suban a 
las aceras, la carga peatonal no debe ser incluida. 
t. Asentamiento en los apoyos SE [6] 
En cimentaciones profundas con grupos de pilotes, se deben considerar 
los efectos debidos a los asentamientos diferenciales que pueden 
presentar algunos de sus elementos individuales o el grupo de pilotes. 
u. Temperatura Uniforme TU [6] 
La variación uniforme de temperatura provoca un efecto de alargamiento 
o acortamiento en el puente, este cambio de longitud (mm) depende del 
sitio geográfico de implantación y la época de construcción, su magnitud 
es: 
α∆ = ∗ ∗ ∆L TL
                                       
(2.82) 
Dónde: 
max minT diseño diseñoT T∆ = − = Variación de temperatura ambiental, 
medida entre los valores máximos y mínimos del sitio de 
implantación (°C) 
α =
 Coeficiente de dilatación lineal del material. 
     = 0,0000117/°C 
   = 0,0000108/°C 
     = 0,0000090/°C 
L =
 Longitud expuesta a la dilatación térmica (mm). 
 
Figura 2.52.Efector de variación de temperatura [6] 
L
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CLIMA  
(EU de América) 
max mindiseño diseñoT T−  
Hormigón Armado Acero o Aluminio Madera 
Moderado -12° a +27°C -18° a +50°C -12° a +24°C 
Frio -18° a +27°C -35° a +50°C -18° a +24°C 
Tabla 2.29. Rangos de temperatura [6] 
v. Gradiente de temperatura (TG) [6] 
Este efecto es función directa de la radiación solar que incide sobre la 
superficie del tablero y provoca una variación no uniforme de temperatura 
a través del espesor de la estructura, lo cual conduce al encorvamiento de 
la estructura y al aparecimiento de esfuerzos internos en la sección 
transversal del  puente. 
 
Figura 2.53.Efector de la gradiente de temperatura [6] 
La gradiente vertical de temperatura en vigas de hormigón o de acero con 
tablero de hormigón se  considera que es igual a la figura 2.54. 
 
Figura 2.54.Efector de la gradiente vertical de temperatura [6] 
Dónde: 
T1
T2
T3
t
Unicamente Vigas
de Acero
A
Espesor de la
Superestructura
100 mm
200 mm
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A = 300 mm, en superestructuras de hormigón de espesores 
mayores o iguales a 400 mm o para secciones de acero con tablero 
de hormigón armado de espesor igual a t, 
t = espesor actual menos 100 mm, para secciones de hormigón 
de espesores < 400 mm, 
T3 = 0ºC o menor o igual que 3ºC, a falta de datos exactos, 
T1 y T2 = Temperaturas que definen los gradientes según las 
zonas de radiación solar del país. 
w. Flujo plástico o fluencia lenta (CR) [6] 
Las Especificaciones AASHTO LRFD [11] establecen el análisis de la 
fluencia lenta tanto para las estructuras de hormigón como para las de la 
madera. 
En el caso del hormigón, su acortamiento (fluencia lenta) bajo cargas 
permanentes está entre 0,5 y 4,0 veces el acortamiento elástico inicial, 
dependiendo de la madurez del hormigón en el momento de aplicación de 
las cargas. 
El coeficiente de fluencia lenta del hormigón es: 
( )ψ −= ∗ ∗ ∗ ∗ ∗ 0.118, 1.9i vs hc f td it t k k k k t
                          
(2.83) 
Factor que considera el efecto de la relación volumen-superficie del 
terreno; 
 
= − ≥ 
 
1.45 0.0051 0.00vs
Vk
S
    (2.84) 
 Factor de humedad para fluencia lenta. 
= − ∗1.56 0.008hck H      (2.85) 
Factor que considera el efecto de la resistencia del hormigón. 
=
+
35
7 'f ci
k
f
      (2.86) 
Factor de desarrollo del tiempo. 
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=
− ∗ +61 0.58 'td ci
tk
f t                (2.87) 
Dónde: 
V
S
=  Relación volumen – área superficial, 
H =  Humedad relativa anual (%) (Aproximadamente entre 40% y 
100%), 
t =  Madurez del hormigón en días, 
it =  Edad del hormigón cuando se aplica inicialmente la carga, 
en días, 
'cif =  Resistencia a la compresión del hormigón al momento de la 
aplicación de la carga inicial para elementos pretensados y no 
pretensados. 
x. Retracción del hormigón (SH) [6] 
La contracción del hormigón puede variar ampliamente desde: 
Desde cero,  si el hormigón permanece inmerso en el agua,   
Hasta contracciones > 0,0008 para secciones delgadas con 
agregados de alta contracción y secciones que no se curan 
adecuadamente. 
En ausencia de datos exactos, se puede asumir que el coeficiente de 
contracción del hormigón de densidad normal, bajo condiciones de clima 
moderado y humedad relativa anual entre el 50% y 90% es igual a: 
shε =
 0,0002; luego de 28 días de secado y 
shε =
 0,0005; luego de años de secado. 
Curados en húmedo, libres de agregados con tendencia a la contracción, 
el coeficiente de contracción o de deformación específica por contracción 
en mm/mm: 
ε −= − ∗ ∗ ∗ × × 30.48 10sh vs hs f tdk k k k
                          
(2.88) 
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En donde el factor de humedad para retracción del hormigón: 
= − ∗2.00 0.014hsk H
                           
(2.89) 
La deformación total por este efecto se estima igual a: 
ε∆ = ∗hsL L
                            
(2.90) 
Si el hormigón se somete a secado ante de 5 días de curado, como la 
contracción se incrementa, a los valores calculados se debe incrementar 
un 20%. 
2.4.3. Tipos de estribos y muros de ala  
2.4.3. a. Tipo de estribos: 
Las especificaciones AASHTO LRFD, en la sección 11 [11] clasifican a los 
estribos de la siguiente manera: 
 Estribo Corto.- Se localizan en la parte superior de los rellenos 
utilizados como acceso al puente; la altura del muro de retención 
encima del asiento del puente es suficiente para acomodar el 
peralte de la superestructura y los aparatos de apoyos que 
descansan sobre la viga de asiento [11]. 
TALUD
 
Figura 2.55. Estribo Corto 
 Estribo de Profundidad Parcial.- Se sitúan aproximadamente a la 
mitad de la profundidad de la pendiente frontal del terraplén de 
acceso. Su muro de retención encima del asiento y muros de ala 
de mayores dimensiones pueden retener material de relleno, 
también la pendiente del terraplén puede continuar detrás del muro 
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de retención encima del asiento del puente. Para este tipo de 
estructura se debe prever en lo posible realizar inspecciones [11]. 
TALUD
 
Figura 2. 56. Estribo de Profundidad Parcial 
 Estribo de Profundidad Total.- Están ubicados aproximadamente 
en el frente de la base del terraplén de acceso, restringiendo la 
abertura debajo de la estructura [11]. 
 
Figura 2. 57. Estribo de Profundidad Total 
 Estribo Integral.- Se encuentran rígidamente unidos a la 
superestructura y son soportados por zapatas o fundaciones 
profundas capaces de permitir los movimientos horizontales 
necesarios [11]. 
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Figura 2.58. Estribo Integral 
 
2.4.3. b. Tipo de muros de ala 
Las especificaciones AASHTO LRFD, en la sección 11 [11] clasifican a los 
Muros de Ala de la siguiente manera 
 Muro Anclado.- Muro compuesto por los mismos elementos que 
los muros tipo pantalla y que derivan resistencia lateral adicional de 
una o más filas de anclajes [11]. 
 
Figura 2.59. Muro anclado [7] 
 Muro de Tierra Estabilizada Mecánicamente.- Muro donde la 
masa de suelo utiliza refuerzos metálicos o poliméricos ya sea en 
forma de faja o en forma de grilla, con un sistema de revestimiento 
que puede ser vertical o prácticamente vertical [11]. 
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Figura 2.60. Muro de Tierra Estabilizada Mecánicamente [7] 
 Muro Tipo Pantalla.- Muro cuya resistencia lateral se deriva del 
empotramiento de elementos tipo muros verticales en voladizo y un 
sistema de revestimiento [11].  
 
Figura 2.61. Muro tipo Pantalla 
 Muros de Sostenimiento de Gravedad y Semigravedad (Muros 
de Sostenimiento Rígidos Convencionales).- Estructuras que 
proveen apoyo lateral para una masa de suelo, su estabilidad se 
debe fundamentalmente a su peso propio y al peso del suelo 
ubicado directamente sobre su base [11].  
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Figura 2.62. Muro de gravedad 
 Muro Modular Prefabricado.- Estructura de sostenimiento que 
utiliza módulos de madera, hormigón armado o acero, cajones de 
acero o madera rellenos de suelo para resistir los empujes del 
suelo. Estos muros actúan como muros de sostenimiento de 
gravedad [11]. 
2.4.4. Consideraciones del diseño sismorresistente [12] 
En el presente numeral se establece las consideraciones que se debe 
tomar en cuenta respecto al diseño sismo resistente. 
La presión lateral del terreno en estructuras de retención, es amplificada 
en caso de sismos debido a la aceleración horizontal de la masa retenida 
de terreno. En caso de estructuras de retención altas (H>10 m) como es 
el caso de estribos, las cargas sísmicas deben contemplarse, usándose a 
menudo la solución de Mononobe-Okabe. 
El método de Mononobe-Okabe es un método pseudo-estático que 
desarrolla una presión de fluido estática equivalente para modelar la 
presión sísmica del terreno sobre el muro. Es aplicable cuando: 
• El muro no está restringido y es capaz de deformar lo suficiente 
para accionar la presión activa del terreno retenido, 
• El terreno de relleno es no cohesivo y no saturado, 
• La cuña activa de suelo que define la superficie de falla y carga el 
muro, es plana, y 
• Las aceleraciones son uniformes a través de la masa de suelo 
retenido. 
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Para el análisis sismo resistente de puentes que contienen más de un 
tramo se lo realiza utilizando: 
• Estado límite correspondiente a evento extremo de la Tabla 2.17, 
con factores de resistencia unitarios (ϕ = 1,0),  
• Metodología aceptable de acuerdo con el numeral 4.7.4.3 de las 
Especificaciones AASHTO LRFD [11], y 
• Requisitos de las zonas sísmicas. 
Análisis para efectos sísmicos 
Zona 
Sísmica 
a=Z 
Puentes 
de un solo 
tramo 
Puentes de múltiples tramos 
Otros puentes Puentes esenciales Puentes críticos 
Regular Irregular Regular Irregular Regular Irregular 
1 No 
requiere 
análisis 
sísmico 
NA NA NA NA NA NA 
2 SM/UL SM SM MM MM MM 
3 SM/UL MM MM MM MM TH 
4 SM/UL MM MM MM TH TH 
Tabla 2.30. Requisitos de análisis para efectos sísmicos [11] 
En la cual se utiliza la siguiente simbología: 
NA = no se requiere análisis sísmico 
UL = método elástico de carga uniforme 
SM = método elástico unimodal 
MM = método elástico multimodal 
TH = método de historia de tiempo 
Mediante la siguiente tabla se determina si el puente es regular caso 
contrario es irregular 
Parámetro Valor 
Número de tramos 2 3 4 5 6 
Máximo ángulo subtendido para un puente 
curvo 
90° 90° 90° 90° 90° 
Máxima relación de longitudes entre tramo 
y tramo 
3 2 2 1.5 1.5 
Máxima relación de rigidez caballete/pila 
entre tramo y tramo, excluyendo estribos 
— 4 4 3 2 
Tabla 2.31. Requisitos para que un puente sea considerado regular [11] 
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Los puentes curvos compuestos por múltiples tramos simples se deben 
considerar "irregulares" si el ángulo subtendido en planta es mayor que 
20º. Estos puentes se deben analizar ya sea mediante el método elástico 
multimodal o bien mediante el método de historia de tiempo. 
Un puente curvo de vigas continuas se puede analizar como si fuera 
recto, siempre y cuando se satisfagan todos los requisitos siguientes: 
• El puente es regular de acuerdo con lo definido en la Tabla 2.31  
Requisitos para que un puente sea considerado regular, excepto 
que para puente de dos tramos la máxima relación de longitudes 
entre tramo y tramo no debe ser mayor que 2, 
• El ángulo subtendido en planta no es mayor que 90º, y 
• Las longitudes de tramo del puente recto equivalente son iguales 
a las longitudes de arco del puente curvo. 
Si estos requisitos no se satisfacen el puente curvo de vigas continuas se 
debe analizar utilizando su geometría curva real. 
• No se requiere análisis sísmico, independientemente de la zona 
sísmica en la cual estén ubicados. Las conexiones entre la 
superestructura del puente y los estribos se deben diseñar para las 
solicitaciones mínimas. Los requisitos sobre mínimo ancho de 
apoyo se deben satisfacer en cada estribo. 
• Independientemente de la zona sísmica en que se encuentren, la 
mínima solicitación de diseño en una unión entre superestructura y 
subestructura en la dirección en la cual la unión está restringida no 
debe ser menor que el producto entre el coeficiente de sitio, el 
coeficiente de aceleración y la carga permanente tributaria. 
Para las fundaciones en suelo y roca la resultante de las fuerzas de 
reacción debe estar ubicada en los dos tercios centrales de la base para 
EQγ   = 0,0 y dentro de los ocho décimos centrales de la base para EQγ   = 
1,0. 
Para valores de EQγ  comprendidos entre 0,0 y 1,0 las restricciones 
referidas a la ubicación de la resultante se deben obtener interpolando 
linealmente entre los valores especificados en el presente artículo. 
Si se satisfacen todas las condiciones siguientes las cargas sísmicas 
horizontales se pueden reducir, como resultado del movimiento lateral del 
- 108 - 
muro debido al resbalamiento, a partir de los valores determinados 
usando el método de Mononobe-Okabe. 
• El muro y cualquier estructura soportada por el muro pueden 
tolerar movimientos laterales resultantes del resbalamiento de la 
estructura. 
• La base del muro no está restringida contra el resbalamiento, 
excepto por la fricción del suelo en su base y la mínima resistencia 
pasiva del suelo. 
• Si el muro funciona como un estribo, el coronamiento del muro 
tampoco está restringido (por ejemplo el caso de una 
superestructura soportada por apoyos deslizantes). 
Si para estudiar la estabilidad global del muro de sostenimiento se incluye 
la carga sísmica se debe utilizar un factor de resistencia ϕ = 0,9. 
Combinación de Solicitaciones Sísmicas 
Las solicitaciones sísmicas elásticas según cada uno de los ejes 
principales, obtenidas mediante análisis en las dos direcciones 
perpendiculares se deben combinar de la siguiente manera para formar 
dos casos de carga, ver figura 2.10. 
• 100 por ciento del valor absoluto de las solicitaciones en una de 
las direcciones perpendiculares combinado con 30 por ciento del 
valor absoluto de las solicitaciones en la segunda dirección 
perpendicular, y 
• 100 por ciento del valor absoluto de las solicitaciones en la 
segunda dirección perpendicular combinado con 30 por ciento del 
valor absoluto de las solicitaciones en la primera dirección 
perpendicular. 
 Requerimientos de diseño 
Los Requisitos Mínimos para el Desplazamiento especificado en el 
numeral 4.7.4.4 de las Especificaciones AASHTO LRFD [11] dice: 
El ancho mínimo de la superficie de asiento en los apoyos del puente 
(estribos, pilas), medido en la dirección del eje longitudinal, es el valor 
más alto entre: 
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- El máximo desplazamiento sísmico obtenido como resultado del 
análisis de cargas sísmicas, 
- La longitud empírica mínima de asiento (N), calculada como un 
porcentaje (F) del ancho de asiento básico (n): 
 *N F n=                                                 (2.91) 
2(200 0.0017* 0.0067* )*(1 0.000125* )n L H S= + + +
               (2.92) 
Dónde:  
F = Factor de mayoración según la zona de riesgo sísmico 
N = Mínima longitud de apoyo (ver figuras 2.11, 2.12, 2.13) medida 
en forma normal al eje del apoyo (mm).  
L = Longitud del tablero del puente (ver figuras 2.11, 2.12, 2.13) 
hasta la junta de expansión adyacente, o hasta el extremo del 
tablero; si hay articulaciones dentro de un tramo L debe ser la 
sumatoria de las distancias a cada lado de la articulación; para los 
puentes de un solo tramo L es igual a la longitud del tablero (mm).  
H = Para los estribos (ver figuras 2.11, 2.12, 2.13), altura promedio 
de las columnas que soportan el tablero del puente hasta la 
siguiente junta de expansión (mm). Para las columnas y/o pilares, 
altura de la columna o altura del pilar (mm). Si hay articulaciones 
dentro de un tramo, altura promedio de las dos columnas o pilares 
adyacentes (mm). 0,0 para puentes de un solo tramo (mm).  
S = Oblicuidad del apoyo medida de una recta normal al tramo (º). 
Ver figura 2.14. 
Zona 
Sísmica 
Coeficiente 
de 
aceleración 
sísmica (A) 
Tipo de suelo 
Factor de 
Mayoración (F) 
Longitud empírica 
mínima de asiento 
% N=(F/100%)*n 
1 ˂ 0,025 I, II 50 N≥0.50*n 
1 < 0.025 III, IV 100 
N=n 1 > 0.025 
Todos los tipos 
100 
2 Todos los 
valores 
aplicables 
100 
3 150 
N=1.5*n 
4 150 
Tabla 2.32. Porcentaje N de acuerdo con la zona sísmica y el coeficiente 
de aceleración regular [11] 
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Dispositivos de retención complementarios [6]   
Si los requerimientos normativos para N no se pueden satisfacer, se 
deben instalar: 
a)  para que no se superen los desplazamientos máximos de diseño 
durante un sismo: 
Dispositivos de retención de movimiento vertical u horizontal:  
- Retenedores,  
- Trabas Antisísmicas. 
b) Para soportar la fuerza sísmica calculada: 
Unidades de transmisión de impacto o Amortiguadores. 
c) Para contrarrestar el efecto del levantamiento de la estructura en zonas 
sísmicas 2, 3 y 4: 
Dispositivos de Amarre en apoyos y articulaciones.  
Deben diseñarse de conformidad con lo estipulado en las 
Especificaciones AASHTO LRFD [11] según el tipo de dispositivo en 
especial. 
2.4.5. Estados Límites, Cargas de Diseño y Combinaciones para 
Estribos y muros de ala  
a. Estado Límite de Servicio [11] 
Los elementos de la infraestructura se deben investigar para ver si 
ocurren desplazamientos verticales y laterales excesivos en el estado 
límite de servicio, verificando su estabilidad global. Los criterios para las 
deformaciones verticales y laterales admisibles de los muros de 
sostenimiento dependen del tipo y función que ha de desempeñar, la vida 
de servicio anticipada y las consecuencias de  movimientos inaceptables 
para el muro y cualquier estructura cercana que pudiera resultar afectada, 
tanto estructural como estéticamente.  
 Estabilidad Global en el Estado Limite de Servicio [11] 
La estabilidad global se debe evaluar utilizando métodos de análisis 
basados en el equilibrio límite. También se debe investigar la estabilidad 
global de los taludes temporarios desmontados para facilitar la 
construcción.  
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La estabilidad global de los taludes de tierra con o sin unidad de 
fundación se debe investigar para la Combinación de Cargas 
correspondiente al Estado Límite de Servicio I adoptando un factor de 
resistencia adecuado. 
En ausencia de información más precisa, el factor de resistencia ϕ se 
puede tomar como: 
• Si los parámetros geotécnicos están bien definidos y el talud no 
soporta ni contiene un elemento estructural: …………………. 0,75 
• Si los parámetros geotécnicos se basan en información limitada o 
si el talud contiene o soporta un elemento estructural: ………… 
0,65 
b. Estado Límite de Resistencia [11] 
Los estribos y muros de sostenimiento se deben investigar en los estados 
límites de resistencia utilizando la expresión 2.60 para determinar: 
• Falla por capacidad de carga, 
• Resbalamiento lateral, 
• Pérdida excesiva de contacto en la base, 
• Falla por arrancamiento de los anclajes o refuerzos del suelo, y 
• Falla estructural. 
 Estabilidad en el Estado Limite de Resistencia [11] 
Los estribos y muros de ala se deben dimensionar de manera de 
asegurar su estabilidad contra las fallas por volcamiento, deslizamiento y 
presiones en la base. 
c. Estado Límite Correspondiente a Eventos Extremos [11] 
Se deben investigar las combinaciones de cargas y factores de carga 
aplicables especificados en la Tabla 2.17. A menos que se especifique lo 
contrario, al investigar el estado límite correspondiente a evento extremo 
todos los factores de resistencia se deben considerar iguales a 1,0.  
Resistencia Requerida [11] 
Los elementos de apoyo se deben dimensionar dependiendo el tipo de 
elemento considerado. 
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La resistencia mayorada, RR, calculada para cada uno de los estados 
límites aplicables debe ser igual a la resistencia nominal, Rn, multiplicada 
por un factor de resistencia apropiado, ϕ. 
Cargas de diseño,  factores de carga y de resistencia [11] 
Los estribos y muros de sostenimiento se diseñan para las siguientes 
cargas: 
• Empujes laterales del suelo, presiones hidrostáticas, sobrecarga de 
suelo, 
• Peso propio de los componentes estructurales, 
• Cargas transmitidas por la superestructura sin considerar el efecto 
del impacto, 
• Efectos térmicos y Deformación por contracción, y 
• Cargas sísmicas. 
Factores de Cargas [11] 
Las Figuras 2.63 y 2.64 ilustran cómo se aplican típicamente los factores 
de carga para evaluar la estabilidad externa de los muros de 
sostenimiento.  
 
Figura 2.63. Factor de carga para determinar capacidad de carga [11] 
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Figura 2.64. Factor de carga para determinar el desplazamiento y la 
excentricidad [11] 
Factores de Resistencia [11] 
TIPO DE MURO Y CONDICIÓN FACTOR DE RESISTENCIA 
Muro tipa pantalla y muros anclado  
Capacidad de carga de los elementos verticales Se aplica el articulo 10.5 
Resistencia pasiva de los elementos verticales 1,00 
Resistencia al arrancamiento 
de los anclajesÍ1) 
Suelos no cohesivos (granulares)  
Suelos cohesivos 
Roca 
0.65(1) 
0,70(1) 
0,50(1) 
Resistencia al arrancamiento 
de los anclajes(2) 
Cuando se realizan ensayos de         
verificación 
1,0(2) 
Resistencia a la tracción de 
los tendones de anclaje 
Acero dulce (por ejemplo barras ASTM 
A 615M) 
Acero de alta resistencia (por ejemplo 
barras ASTMA 722M) 
0,90(3) 
 
0,80(3) 
Capacidad flexional de los elementos verticales 0,90 
Muros de tierra estabilizada mecánicamente Se aplica el articulo 10.5 
Capacidad de carga Se aplica el articulo 10.5 
Resbalamiento Se aplica el articulo 10.5 
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Resistencia a la tracción de 
los refuerzos metálicos y sus 
conectores 
 
Refuerzos en forma de fajas (4) 
Carga estática 
Carga combinada estática/sísmica 
Refuerzos en forma de grilla (4) (5) 
Carga estática 
Carga combinada estítica/sísmica 
 
0,75 
1,00 
 
0,65 
0,85 
Resistencia a la tracción de 
los refuerzos geosintéticos y 
sus conectores 
Carga estática 
Carga combinada estítica/sísmica 
0,90 
1,20 
Resistencia al arrancamiento 
de los refuerzos por tracción 
Carga estática 
Carga combinada estítica/sísmica 
0,90 
1,20 
Muros modulares prefabricados 
Capacidad de carga Se aplica el articulo 10.5 
Resbalamiento Se aplica el articulo 10.5 
Resistencia pasiva Se aplica el articulo 10.5 
Tabla 2.33. Factores de resistencia para muros permanentes [11] 
El artículo 10.5 de las Especificaciones AASHTO LRFD [11] se encuentra 
explicado en la tabla 2.34 
 (1) Se aplica a las tensiones de adherencia unitarias últimas presuntas 
para el diseño preliminar solamente en el Artículo C11.9.4.2.  
(2)
 Se aplica cuando se realizan ensayos de verificación hasta una carga 
igual a 1,0 o más veces la carga de diseño mayorada en el anclaje.  
(3) Se aplica a la máxima carga del ensayo de verificación para el anclaje. 
Para el acero dulce aplicar el factor de resistencia a Fy. Para el acero de 
alta resistencia aplicar el factor de resistencia a la resistencia a la tracción 
última garantizada.  
(4) Se aplica a la sección transversal bruta menos el área sacrificable. En 
el caso de las secciones con orificios reducir el área bruta de acuerdo con 
el Artículo 6.8.3 y aplicar a la sección neta menos el área sacrificable.  
(5) Se aplica a los refuerzos en forma de malla conectados a un elemento 
de revestimiento rígido, por ejemplo un panel o bloque de hormigón. Para 
los refuerzos en forma de malla conectados a un revestimiento flexible o 
que son continuos con el revestimiento utilizar el factor de resistencia 
correspondiente a refuerzos en forma de faja.  
Combinaciones de diseño [11] 
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Los estribos, pilas, fundaciones y demás elementos de apoyo se deben 
dimensionar para todas las combinaciones de cargas aplicables 
especificadas en el Artículo 3.4.1 de las Especificaciones AASHTO LRFD 
[11], que se encuentran en el numeral 2.4.2. 
Consideraciones para la estabilidad [16] 
Los estribos y muros de sostenimiento se deben dimensionar de manera 
de asegurar su estabilidad contra las fallas por vuelco, deslizamiento y 
presiones en la base con lo establecido en las Especificaciones AASHTO 
LRFD [11] en el artículo 11.6.3.1. 
Volcamiento: Estados Límites de Resistencia y Evento 
Extremo 
Se debe calcular la excentricidad de la resultante alrededor del 
punto A en la base del estribo. Las fuerzas y momentos que 
resisten el vuelco se usan con factores de carga γ  mínimos (caso 
de cargas tipo DC, DW, EV, etc.). Las fuerzas y momentos que 
causan vuelco se usan con factores de carga γ  máximos (caso de 
cargas EH y otras). 
Para el estado límite de Resistencia, se debe mantener la 
resultante en la base del cimiento dentro de la mitad central (
/ 4e B≤ ) excepto el caso de suelo rocoso en que se mantiene en 
los ¾ centrales ( 3 / 8e B≤ ) establecido en las Especificaciones 
AASHTO LRFD [11] en el (Art. 11.6.3.3).  
Para el estado límite de evento extremo y con 0EQγ = , mantener la 
fuerza resultante en la base del cimiento dentro de los 2/3 centrales 
( / 3e B≤ ) de las dimensiones del cimiento para cualquier suelo. Si 
en cambio 1EQγ = , mantener la resultante en la base del cimiento 
dentro de los 8/10 centrales ( 2 / 5e B≤ ). Para valores de EQγ  entre 
0 y 1.0, interpolar linealmente entre los valores especificados para 
definir las restricciones referidas a la ubicación de la resultante 
establecida en las Especificaciones AASHTO LRFD [11] en el (Art. 
11.6.5). En caso de cimientos cargados biaxialmente, estos 
requerimientos deben aplicarse en ambas direcciones. 
Deslizamiento: Estados Límites de Resistencia y Evento 
Extremo 
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El valor de la resistencia factorada al deslizamiento corresponde a 
una componente friccional ( T TQφ ) actuando a lo largo de la base del 
estribo y una componente debido a la presión pasiva del terreno (
ep epQφ ) actuando en la cara vertical correspondiente. Esto es: 
R T T ep epQ Q Qφ φ= +                                      (2.93) 
Dónde: 
TQ = V tanδ , 
δ = Ángulo de fricción entre la base del cimiento y el suelo, 
tanδ =  tan fφ  Para hormigón vaciado directamente al 
suelo, 
tanδ =  0,80 tan fφ  Para hormigón pre-fabricado, 
V =  Fuerza vertical total sobre el cimiento en kN, 
fφ = Ángulo de fricción interna del suelo. 
Los valores Tφ  y epφ se determinan de la Tabla 2.34 establecida en 
las Especificaciones AASHTO LRFD [11]. Para el estado límite de 
Evento Extremo, Tφ = 1,0 y  epφ = 1,0. Si la resistencia pasiva no 
está asegurada debido a erosiones, socavaciones potenciales, o 
futuras excavaciones, se debe usar epφ = 0 para los estados límites 
de Resistencia y Evento Extremo. 
La resistencia factorada al deslizamiento debe ser mayor o igual a 
las cargas horizontales factoradas aplicadas.  
Presiones en la base: Estados Límites de Resistencia y Evento 
Extremo 
Se calculan los esfuerzos basados en una distribución uniforme; en 
estribos cargados excéntricamente cimentados sobre roca, se 
supone una distribución de presiones triangular o trapezoidal. 
Método de Meyerhof: 
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1. Hallar la excentricidad e con respecto al punto central de la base 
del cimiento, con las cargas aplicables factoradas: 
Mfa
e
FVfa=
∑
∑
 (2.94) 
Dónde: 
Mfa = Momentos factorados actuantes en kN-m, 
FVfa = Fuerzas verticales factoradas actuantes en kN. 
2. Determinar los esfuerzos verticales factorados. Si la estructura 
está cargada biaxialmente, el cálculo se realiza en ambas 
direcciones. 
Basados en una distribución de presión uniforme actuando en la 
base (suelo no rocoso), el valor de q es: 
/
2
FVfa L
q
B e
=
−
∑
 (2.95) 
Dónde: 
B = Ancho del cimiento en m, 
L = Unidad de longitud en m. 
Para suelo rocoso la distribución de presiones es trapezoidal o 
triangular: 
max
61Vu eq
B B
 
= + 
 
 (2.96) 
min
61Vu eq
B B
 
= − 
 
 (2.97) 
Dónde: 
Vu = Suma de las fuerzas verticales factoradas en kN. 
3. Comparar q  o maxq , que incluyen factores de carga, con la 
capacidad portante del terreno (capacidad última de apoyo para el 
suelo, multiplicado por el factor de resistencia apropiado). La 
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capacidad de apoyo factorada (resistencia) debe ser mayor o igual 
que el esfuerzo de apoyo factorado: 
*R b nq qφ≤  (2.98) 
Dónde: 
qn qu=
 Capacidad portante última no factorada para el 
estado limite apropiado en MPa, 
bφ = factor de resistencia. 
Notar que Uq  es el mismo para los estados límites de Resistencia y 
Evento Extremo. Un factor de resistencia de 1.0 se usa en el cálculo de 
presiones sobre el terreno en el estado límite de Evento Extremo según 
Art. 11.6.5. Ver Tabla 2.34 para factores de resistencia en el estado límite 
de Resistencia. 
La capacidad de apoyo para los estados límites de Resistencia y Evento 
Extremo se calcula considerando los efectos de resistencia cohesiva y 
friccional del suelo, forma y dimensiones de la cimentación, profundidad 
de desplante y la inclinación del suelo que presiona sobre el estribo. Los 
estudios geotécnicos determinan la capacidad portante. Los factores de 
inclinación de carga en general no se consideran en la determinación de 
la capacidad portante. 
Tipo de 
Resistencia 
 Método/Suelo/Condición 
Factor de 
Resistencia 
Resistencia de 
apoyo b
φ  
Método Teórico (Munfakh, 2001), arcilla 
Método Teórico (Munfakh, 2001), arena, usando CPT  
Método Teórico (Munfakh, 2001), arena, usando SPT  
Método Semi-empírico (Meyerhof, 1957), todos los suelos  
Cimiento sobre roca  
Prueba de carga en placas 
0.50 
0.50 
0.45 
0.45 
0.45 
0.55 
Deslizamiento 
Tφ  
Concreto pre-moldeado sobre arena  
Concreto vaciado en el lugar sobre arena  
Concreto pre-moldeado o vaciado en el lugar, sobre arcilla  
Suelo sobre suelo 
0.90 
0.80 
0.85 
0.90 
epφ  Resistencia al deslizamiento para presión pasiva del terreno 0.50 
Tabla 2.34. Factores de resistencia en cimientos superficiales, Estado 
Limite de Resistencia [11] 
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2.4.6. Especificaciones del hormigón armado   
 Hormigón [11] 
Resistencia  
La Memoria técnica debe indicar la resistencia a la compresión 
especificada, f'c, o la clase de hormigón para cada componente. Se utiliza 
Hormigón de Densidad Normal cuya densidad está comprendida entre 
2150 y 2500 kg/m3. 
´ 16f c MPa≪ , para elementos no estructurales,  
´ 16f c MPa≥ , para elementos estructurales de hormigón armado en obra,  
´ 28f c MPa≥ , para elementos de hormigón pretensado 
Las Especificaciones AASHTO LRFD [11] han realizado una clasificación 
del hormigón que se divisa en la tabla 2.35 
Clase de 
Hormigón 
Mínimo 
contenido 
de cemento 
Máxima 
relación agua-
cemento 
Rango de 
contenido 
de aire 
Agregado grueso 
según ASSHTO M 43 
(ASTM D 448) 
Resistencia a la 
compresión a 
28 días 
kg/m3 kg por kg % 
Tamaño aberturas 
cuadradas (mm) 
MPa 
A 362 0.49 - 25 a 4,75 28 
A(AE) 362 0.45 6.0 ± 1.5 25 a 4,75 28 
B 307 0.58 - 50 a 25 17 
B(AE) 307 0,55 5.0 ±1,5 25 a 4,75 17 
C 390 0.49 - 12.5 a 4.75 28 
C(AE) 390 0.45 7.0 ±1,5 12.5 a 4.75 28 
P 
P(HPC:) 
334 0.49 
Según se 
especifica 
en otras 
secciones 
25 a 4,75 
o 
19 a 4,75 
Según se 
especifica en 
otras secciones 
S 390 0.58 - 25 a 4,75 - 
Baja 
densidad 
334 Según se especifica en la documentación técnica 
Tabla 2.35. Características de las mezclas de hormigón según su clase 
[11] 
A continuación se especifica el uso de las clases de hormigón: 
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Hormigón de Clase A: Se utiliza generalmente para todos los elementos 
de las estructuras, y específicamente para hormigón expuesto al agua 
salada. 
Hormigón Clase B se utiliza en zapatas, pedestales, fustes de pilotes 
macizos y muros de gravedad. 
Hormigón Clase C se utiliza en secciones delgadas, tales como barandas 
armadas de menos de 100 mm de espesor, como relleno en pisos de 
emparrillado de acero, etc. 
Hormigón Clase P se utiliza cuando se requieren resistencias superiores a 
28 MPa. En el caso del hormigón pretensado se debería considerar limitar 
el tamaño nominal de los agregados a 20 mm. 
Hormigón Clase S se utiliza cuando es necesario colocar bajo agua en 
compartimentos estancos para obtener un sello impermeable al agua. 
Módulo de elasticidad  
El módulo de elasticidad para hormigón de densidad comprendida entre 
1440 y 2500 kg/cm3, se determina con la expresión 2.99. 
1.50.043* ´Ec c f cγ=                                      (2.99) 
Dónde: 
            
cγ =
 Densidad del hormigón (kg/m3), 
           ´f c =  Resistencia especificada del hormigón (MPa). 
Módulo de rotura  
El módulo de rotura para hormigón de densidad normal, está dado por la 
expresión 2.100. 
0.63 ´fr f c=                                             (2.100) 
Dónde: 
           ´f c =  Resistencia especificada del hormigón (MPa) 
 Acero de refuerzo [11] 
Resistencia   
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El límite de fluencia nominal debe ser la mínima especificada para el 
grado de acero seleccionado que presenta los siguientes valores. 
 420 520MPa fy MPa≤ ≤  
Módulo de Elasticidad  
El módulo de elasticidad del acero de las armaduras, Es, se debe asumir 
igual a 200000 MPa (2x106 Kg/cm2). 
 Recubrimiento [11] 
Los recubrimientos mínimos del acero de refuerzo son los siguientes 
según las Especificaciones de las AASHTO LRFD en el artículo 5.12.3 
[11]: 
SITUACIÓN 
RECUBRIMIENTO 
(mm) 
  Exposición directa al agua salada 100 
  Colado contra el suelo 75 
  Ubicaciones costeras 75 
  Exposición a sales anticongelantes 60 
  Superficies de tableros con tránsito de neumáticos  
  con clavos o cadenas 
60 
  Otras situaciones exteriores 50 
  Otras situaciones interiores  
  Hasta Varillas No. 36 (ϕ=36mm)  
  Varillas No. 43 y No. 57 
 
40 
50 
  Fondo de losas hormigonadas in si tu  
  Hasta Varillas No. 36  
  Varillas No. 43 y No. 57 
 
25 
50 
  Encofrados inferiores para paneles prefabricados 20 
  Pilotes prefabricados de hormigón armado 
  Ambientes no corrosivos 
  Ambientes corrosivos 
 
50 
75 
  Pilotes prefabricados de hormigón pretensado 50 
  Pilares hormigonados in situ 
  Ambientes no corrosivos 
  Ambientes corrosivos 
En general 
Armadura protegida 
  Cascaras 
  Hormigón colocado con lodo bentonítico. hormigón     
lanzado (sistema tremie o construcción con Lechada 
50 
 
75 
75 
50 
75 
Tabla 2.36. Recubrimiento para armaduras principales no protegidas [11] 
- 122 - 
 Juntas de Expansión y Contracción [11] 
Mediante las Especificaciones de las AASHTO LRFD en el artículo 
11.6.1.6 [11], los estribos y muros de retención se debe proveer juntas de 
contracción a intervalos no mayores que 9000 mm y juntas de expansión 
a intervalos no mayores que 27000 mm. 
Todas las juntas se deben llenar con un material aprobado asegurando 
que las juntas trabajen de forma apropiada. En los estribos las juntas 
deben estar ubicadas aproximadamente a la mitad de la distancia entre 
los elementos longitudinales que apoyan sobre los estribos. 
2.4.7. Procedimiento de diseño de estribos y muros de ala de un 
puente de carretera [6] 
Estados límite 
De conformidad con las Especificaciones de la Asociación Americana de 
Oficiales de Carreteras y Transporte (AASHTO-LRFD), el diseño de los 
apoyos de un puente, se realiza para los estados de carga más críticos a 
los que posiblemente van a estar sometidos dichos elementos 
estructurales, determinados por los siguientes estados límite: 
• de resistencia, 
• de servicio, y 
• de evento extremo. 
La selección de la combinación de cargas más crítica se encuentra 
aplicando los respectivos coeficientes: 
• de carga (γ ), 
• de resistencia (φ ), y 
• de modificación de cargas (η ). 
Combinaciones de carga para el diseño de apoyos extremos de 
puentes o estribos 
Para el diseño de un estribo se consideran relevantes las combinaciones I 
, III y V del Estado Límite de Resistencia, analizándolas tanto con los 
valores máximos como con los valores mínimos de los factores para 
cargas permanentes, así como las combinaciones I y II del Estado Límite 
de Evento Extremo, según la velocidad del viento y de la cercanía a vías 
de comunicación inferiores que podrían generar situaciones de riesgo de 
choque de vehículos o embarcaciones contra los apoyos del puente 
(estribos o pilas). En la definición de dichos estados de carga se toma en 
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cuenta la contribución de la acción de las cargas provenientes del peso 
propio de la superestructura y de la infraestructura, así como de la carga 
viva y sus efectos; la fuerza de rozamiento (FR) debe incluirse cuando se 
trate de estribos o pilas que soportan aparatos de apoyo fijo.  
Procedimiento de diseño  
Los apoyos de un puente están sujetos a varios estados de falla, del suelo 
o de los elementos de su estructura. Se pueden presentar deslizamientos, 
volcamientos, asentamientos o hundimientos de los apoyos (estribo o 
pila), rotura de la pantalla o del fuste y demás elementos del estribo o pila. 
El criterio, que se aplica para el diseño de los elementos de la 
infraestructura consiste en efectuar: 
• el Predimensionado por el Estado Límite de Servicio , y 
• el diseño por el Estado Límite de Resistencia o de Evento Extremo. 
Diseño de un Estribo de hormigón armado 
a)  Prediseño: 
a.1. Pasos  
 - Selección Preliminar de dimensiones, 
 - Determinación de las cargas y presiones del suelo, 
 - Calculo de reacciones en la cimentación,  
   - Verificación de la estabilidad aplicando criterios de seguridad: 
ubicación de la reacción, presión del suelo, seguridad contra el 
deslizamiento, seguridad contra el volcamiento, el asentamiento etc., por 
la combinación 1 del Estado Límite de Servicio y según las etapas 
constructivas.   
a.2. Dimensiones Preliminares  
El dimensionamiento preliminar es similar al realizado en las 
Especificaciones AASHTO Estándar [2] descritas en el numeral 2.3.6. 
a.3. Verificación del Predimensionado 
Una vez seleccionadas las dimensiones del estribo se consideran los 
estados de carga que aparecen en las distintas etapas de construcción 
hasta la puesta en servicio del puente, en cada etapa constructiva se 
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determina el estado de carga aplicando el criterio de la Combinación 1 del 
Estado Límite de Servicio y se calculan los correspondientes Factores de 
Seguridad:  
• al deslizamiento, 
• al volcamiento, y  
• de esfuerzos del suelo.    
Por tanto las etapas de análisis del prediseño de un estribo son las 
establecidas para las Especificaciones AASHTO Estándar [2]. 
Se recomienda que dichos factores de seguridad no sean menores que 2, 
cuando el suelo de cimentación sea blando y de 1,5 si es duro; pero 
cuando se trate de estados de carga que incluyen la acción sísmica 
dichos factores puede reducirse al 75%; en el caso de los esfuerzos 
solicitantes del suelo de cimentación se cuida que no se superen los 
admisibles.  
La verificación de la estabilidad por el criterio del estado límite de servicio 
requiere que:  
- la reacción esté dentro de la mitad central de la base (no en el tercio 
medio), 
- la seguridad de la capacidad del suelo por resistencia se determina 
mediante la expresión 2.101: 
max* *I ult uR q qφ ≥                                           (2.101) 
Dónde: 
        IR =  Factor de reducción debido a cargas inclinadas 
3
1 nH
Vn
 
= − 
 
 
        Hn =  Fuerza horizontal, 
        Vn =  Fuerza vertical, 
        φ =  Factor de resistencia, y 
        maxuq =   Presión máxima del suelo debido a las cargas factoradas.  
- La seguridad al deslizamiento se determine mediante la expresión 2.102:     
* *S ru i hiF Pφ γ≥ ∑                                           (2.102) 
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Dónde: 
        Sφ =  Factor de resistencia para el estado límite, 
        
* tan *
ru u b a eF N c Bδ= + ,  
        u
N =
 Resultante vertical factorada, 
        bδ =  Ángulo de fricción entre la base y el suelo en grados, 
        ac =   Coeficiente de adherencia, 
        e
B =
 Longitud efectiva de la base en compresión,  
        iγ =  Factor de carga para la componente de fuerza i-ésima, y  
hiP =   Fuerza i-ésima horizontal de presión de tierras, que provoca    
deslizamiento.  
- El Asentamiento se halle dentro de los límites tolerables,  
- La Seguridad contra el asentamiento por falla de la cimentación esté 
garantizada. 
Cuando corresponda, es necesario proceder al reajuste de la geometría 
del estribo.  
b) DISEÑO  
Una vez que se han seleccionado en forma definitiva las dimensiones del 
estribo, se procede a establecer para cada componente estructural, la 
combinación más crítica de cargas según las especificaciones AASHTO 
(LRFD). 
En el caso de estribos de Hormigón Armado con pantalla maciza en 
voladizo, se deben diseñar los siguientes elementos:  
• cabezal, 
• pantalla,  
• viga de asiento,  
• topes sismorresistentes, y 
• cimentación. 
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El diseño de la respectiva armadura de refuerzo de la pantalla y del 
cabezal se realiza para la solicitación más crítica de cargas horizontales 
calculada a distintos niveles de profundidad de la pantalla. La viga se 
asiento debe diseñarse para soportar la carga vertical proveniente de la 
superestructura y en el caso de los topes sismorresistentes, estos deben 
estar conveniente dimensionados para soportar la solicitación sísmica 
proveniente de la superestructura en el sentido transversal.  
Finalmente se procede a diseñar los distintos componentes de la 
cimentación, según se trate de una cimentación superficial o profunda; así 
por ejemplo si se requiere una cimentación superficial únicamente existen 
zapatas, pero si se trata de una cimentación profunda, entonces pueden 
existir varios elementos, como por ejemplo: zapatas y pilotes, tubos de 
cimentación o caissons, cajones de cimentación, etc.; en todo caso, en la 
solicitación más crítica para el diseño tendrán preeminencia las cargas 
verticales.                 
Muro de ala: 
El procedimiento para el diseño recomendado es similar al realizado en 
las Especificaciones AASHTO Estándar [2] y LRFD [11] anteriormente 
descrita en los numerales 2.3.6 y 2.4.7 
1 - Selección del tipo de muro de ala,  
2 - Selección de dimensiones preliminares del muro de ala, 
3 - Calculo los efectos por carga muerta, 
4 - Calculo los efectos por carga viva, 
5 – Calculo de los efectos de otras cargas, 
6 - Análisis y combinación de los efectos de cargas, 
7 - Diseño de la pantalla del muro de ala.   
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CAPITULO 3.- DISEÑO DE ESTRIBOS EN VOLADIZO Y MUROS DE 
ALA  DE PUENTES VEHICULARES SEGÚN LAS ESPECIFICACIONES 
AASHTO ESTANDAR 
3.1. SELECCIÓN DE LAS CARACTERÍSTICAS DE LOS ESTRIBOS Y 
MUROS DE ALA PARA EL DISEÑO [8] 
Para la selección de las características de los estribos y muros de ala  de 
un puente de carretera se debe tomar en cuenta: 
• Los resultados de los estudios: topográficos, hidráulicos e 
hidrológicos, suelos, geotécnicos y factibilidad. 
• Las características de los materiales a utilizar para su construcción. 
• El estribo debe colocarse en el sitio en donde la altura del terraplén 
de acceso requiera el empleo de un muro de ala elevado más 
económico  que la continuación del terraplén.  
• La posibilidad de daños originados por la socavación y erosión es 
la causa para que los estribos se separen hasta colocarlos fuera de 
peligro.  
• Generalmente se debe establecer simetría, o al menos una 
semejanza razonable en ambos accesos de la superestructura, por 
razones de aspecto general, siempre y cuando no lo impidan las 
condiciones locales particulares. 
ADOPCIÓN DE DATOS PARA EL DISEÑO 
Como en este trabajo de graduación se busca identificar las bondades del 
uso de los métodos para el diseño de estribos que recomiendan las 
Especificaciones AASHTO en sus versiones estándar y la que aplica el 
criterio de los estados limite adoptamos, con la finalidad de efectuar los 
diseños y proceder a su comparación, los datos correspondientes al 
puente sobre el río Cosanga ubicado en la parroquia de Cosanga, 
provincia de Napo.  
3.1.1. Condiciones del sitio de implantación 
Cosanga es una parroquia que se encuentra ubicada en un sector cuya 
altura media sobre el nivel del mar de 1640 metros, sus coordenadas son 
las siguientes: DATOS GEODESICOS DATUM WGS-84 
COORDENADAS UTM ZONA 18 M 180787,30 m Este y 9’935971,69 m 
Norte. 
ASPECTOS CLIMATICOS 
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El clima que caracteriza a la parroquia de Cosanga es “Tropical 
megatérmico húmedo”. La precipitación media anual, para la totalidad de 
la parroquia oscila entre 1.100 mm., y sobrepasa los 3.500 mm. En la 
zona poblada la precipitación media anual se encuentra entre 2.300 mm., 
y supera los 3.500 mm. 
ASPECTOS HIDROGRÁFICOS 
En cuanto a la red hidrográfica, la parroquia cuenta con el río Cosanga 
que se encuentra ubicado al extremo noreste del centro poblado, presenta 
un ancho de 19,25 m donde se localizara el puente, de la información de 
los moradores del sector se concluye que este rio tiene un 
comportamiento normal en temporadas de verano pero cambia su 
comportamiento en invierno, este cambio es notorio por las marcas 
dejadas por las crecidas en las márgenes del rio y nos permiten 
establecer con cierta confiabilidad que los niveles de estiaje medio y el 
nivel de máxima crecida son: 
Nivel de máxima crecida = 1631 m.s.n.m.  
Nivel de estiaje = 1627 m.s.n.m. 
Sobre la base de dicho informe se adopta como: 
-  Cota de cimentación para los Estribos en Margen derecho e izquierdo: 
1632,50 m.s.n.m. 
- Cota de rasante del proyecto: 1639 m.s.n.m. 
Tanto El estribo izquierdo como el derecho presentan las mismas 
características con una altura de 6,50 m. 
ASPECTOS DE RIESGO SISMICO: 
Las condiciones sísmicas del sitio de implantación del puente son las 
siguientes: 
Zona sísmica:     III 
Coeficiente de Aceleración sísmica:  Ao = 0,25 
Coeficiente de sitio  o de suelo   1,20S =  
3.1.2. Propiedades del suelo de cimentación y de relleno 
Las propiedades del suelo de cimentación donde se implantara el estribo  
y los muros de ala son: 
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Suelo de agregado grueso con presencia de limo 
Capacidad portante del suelo para Estribo:  qult =  3,5 kg/cm2 
Capacidad portante del suelo para Muro de Ala: qult = 2,5kg/cm2 
Peso específico:      γ = 1850 kg/m3 
Angulo de fricción interna:     φ =320 
Coeficiente de cohesión:     c = 0,25 kg/cm2 
Profundidad de cimentación:    Df =  1,25 m 
No presenta nivel freático 
Las propiedades del suelo de relleno detrás del estribo son: 
Suelo de agregado grueso  
Peso específico:      γ = 1900 kg/m3 
Angulo de fricción interna:     φ =340 
Coeficiente de cohesión:     c = 0 kg/cm2 
Angulo de inclinación del muro respecto la horizontal: β = 900 
Angulo de inclinación del suelo detrás del muro:  α =00 
3.1.3. Características de los materiales 
Las propiedades de los materiales a emplear en la construcción del 
estribo y del muro de ala son: 
Peso específico del hormigón armado:  horγ = 2400 kg/m3 
Resistencia del hormigón:    ´f c =  240 kg/m2 
Acero de refuerzo:     fy =  4200 kg/m2 
Coeficiente de rozamiento suelo-hormigón:  0,60 
Coeficiente de rozamiento neopreno-hormigón: 0,05 
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3.1.4. Características del estribo y de los muros de ala 
El estribo izquierdo como derecho y los muros de ala que se van a diseñar 
corresponden a un puente recto (ángulo de esviaje S=0º) de un vano de 
luz igual a L=24,60 m. 
Por las condiciones del sitio de implantación del puente se considera el 
diseño de los estribos tanto izquierdo como derecho en voladizo de 
hormigón armado con una altura a vencer de H= 6,50m, los estribos 
presentan muros de ala inclinados que tienen la finalidad de confinar el 
suelo que se encuentra detrás, dichas alas forman un ángulo de 140º con 
los estribos, como se ve en las figuras 3.1 y 3.2. 
Los muros de ala a diseñar presentan una altura a vencer de H=6,50m, es 
de hormigón armado por las características del sitio de implantación, 
como se puede observar en la figura 3.3. 
 
Figura 3.1. Esquema de la planta del estribo y los muros de ala 
 
Figura 3.2. Esquema del estribo en elevación 
FUNDACIÓN
MURO DE ALA MURO DE ALA
ESTRIBO
FUNDACIÓN
MURO DE ALAMURO DE ALA ESTRIBO
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Figura 3.3. Esquema del muro de ala 
3.2. PREDIMENSIONADO ESTRIBOS Y MUROS DE ALA 
Considerando los datos anteriores se procede a la selección preliminar de 
las dimensiones del estribo y uno de los muros de ala, por cuanto son 
simétricos y presentan las mismas características. 
Estribo en Voladizo de Hormigón Armado: 
Calculo de la longitud mínima de  asiento (soporte) N por consideraciones 
sísmicas, para ello aplicamos la expresión 3.1, de la tabla 2.4.  
2(305 2,5* 10* )(1 0,000125* )N L H S= + + + ,                  (3.1) 
Dónde: 
24,60L m= =  Luz del puente (ver numeral 3.1.4); 
0,00H m= =  Altura de los apoyos intermedios (pilas); 
0S = °=  Angulo de esviaje para un puente recto (ver numeral 
3.1.4). 
Por lo tanto: 
2(305 2,5* 10* )(1 0,000125* )
2(305 2,5*24,60 10*0)(1 0,000125*0 )
366,50 0,40
N L H S
N
N mm m
= + + +
= + + +
= =
 
FUNDACIÓN
PANTALLA
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Mediante los criterios detallados en el numeral 2.3.6 y a la figura 2.31, se 
procede al predimensionado del estribo.  
Altura del cabezal 
La altura del cabezal se determina con la expresión 3.2: 
1H Hs= ,                                           (3.2) 
Dónde: 
1H = Altura del cabezal del estribo en m; 
2,10Hs m= =  Altura estructural (losa + viga + aparatos de apoyo) 
dato tomado de la referencia [14]. 
Por lo tanto: 
1
2,10
H Hs
Hz m
=
=
 
Altura de la zapata 
La altura de la zapata esta entre la décima y la duodécima parte de la 
altura total del estribo (expresión 3.3): 
´
10 12
H HHz o= ,                                           (3.3) 
Dónde: 
 
Altura de la zapata del estribo en m; 
=  Altura del estribo (ver numeral 3.1.4). 
Por lo tanto: 
10
6,50
10
0,65
HHz
Hz
Hz m
=
=
=
 
Adoptamos 0,70Hz m=  
Altura de la pantalla 
Hz =
6,50H m=
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La altura de la pantalla se determina con la expresión (3.4): 
2 1H H Hz H= − − ,                                           (3.4) 
Dónde: 
 
Altura de la pantalla del estribo en m; 
 = Altura del estribo (ver numeral 3.1.4); 
=  Altura de la zapata del estribo; 
= Altura del cabezal del estribo. 
Por lo tanto: 
2 1
2 6,50 0,70 2,10
2 3,70
H H Hz H
H
H m
= − −
= − −
=
 
Ancho de la superficie de asiento 
El ancho de la superficie de asiento se determina con la expresión 3.5: 
,b N j= +                                       (3.5) 
Dónde: 
b = Ancho superficie de asiento en m; 
0,40N m= ;  Longitud mínima de asiento por consideraciones 
sísmicas; 
= Ancho mínimo de la junta de dilatación. 
Por lo tanto: 
0,40 0,10
0,50
b N j
b
b m
= +
= +
=
 
Adoptamos 0,70b m=  
Ancho del cabezal 
El ancho del cabezal está entre (expresión 3.6): 
2H =
6,50H m=
0,70Hz m=
1 2,10H m=
0,10j m=
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0,20 ´ 0,30tbw o m=
                                    (3.6) 
Por lo tanto adoptamos: 
0,30tbw m=
 
Ancho de la zapata 
El ancho de la zapata por lo general se selecciona entre los valores de: 
0,40 0,70B H y H= ,                                           (3.7) 
Dónde: 
 
Ancho de la zapata del estribo en m; 
 = Altura del estribo (ver numeral 3.1.4); 
Por seguridad tomamos el mayor valor: 
0,70
0,70*6,50
4,55
B H
B
B m
=
=
=
 
Adoptamos 6,00B m=  
Ancho del dedo 
El ancho del dedo se determina con la expresión 3.8: 
3
B
td = ,                                           (3.8) 
Dónde: 
td =Ancho del dedo del estribo en m; 
6,00B m= =  Ancho de la zapata del estribo. 
Por lo tanto: 
3
6,00
3
2,00
B
td
td
td m
=
=
=
 
Adoptamos 1,70td m=  
B =
6,50H m=
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Ancho del talón 
El ancho del talón se determina con la expresión 3.9: 
tt B td tbw b= − − − ,                                           (3.9) 
Dónde: 
tt =Ancho del talón del estribo en m; 
1,70td m= =  Ancho del dedo del estribo; 
6,00B m= = Ancho de la zapata del estribo; 
0,30tbw m= =  Ancho del cabezal del estribo; 
0,70b m= =  Ancho de la superficie de asiento. 
Por lo tanto: 
6,00 1,70 0,30 0,70
3,30
tt B td tbw b
tt
tt m
= − − −
= − − −
=
 
Las dimensiones iniciales para el estribo se resumen en la tabla 3.1 y se 
pueden observar en las figuras 3.4 y 3.5                       
DATOS DE LA GEOMETRIA DEL ESTRIBO     unidades 
Altura del Estribo H: 6,50 m 
Altura del cabezal H1: 2,10 m 
Espesor del cabezal tbw: 0,30 m 
Longitud mínima de asiento N: 0,40 m 
Desplazamiento mínimo por temperatura j: 
 
0,10 m 
Ancho superficie de asiento b: 0,70 m 
Arranque de la pantalla (empotramiento) Lp: 1,00 m 
Altura de la pantalla H2: 3,70 m 
Altura de la zapata Hz: 0,70 m 
Ancho del dedo td: 1,70 m 
Ancho del talón tt: 3,30 m 
ancho total de la zapata B: 6,00 m 
Ancho de diseño b´: 1,00 m 
Altura de cimentación Df: 1,25 m 
Tabla 3.1. Geometría dimensiones preliminares del Estribo 
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Figura 3.4. Dimensiones elevación lateral del Estribo 
 
Figura 3.5. Dimensiones elevación frontal del Estribo 
Muro de ala de hormigón armado en voladizo 
Para los correspondientes muros de ala se selecciona muros de pantalla 
maciza en voladizo y mediante los criterios descritos en el numeral 2.3.6  
(figura 2.39), se procede al predimensionado.  
Altura de la zapata 
La altura de la zapata esta entre la décima y la duodécima parte de la 
altura total del muro de ala (expresión 3.3): 
B=6,00
Hz=0,70
td=1,70 tt=3,30
H2=3,70
H1=2,10
b=0,70 tbw=0,30
H=6,50
Lp=1,00
B2=9,40
H=6,50
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´
10 12
H HHz o= , 
Dónde: 
Hz =Altura de la zapata del muro de ala en m; 
6,50H m= =  Altura del muro de ala (ver numeral 3.1.4). 
Por lo tanto: 
10
6,50
10
0,65
HHz
Hz
Hz m
=
=
=
 
Adoptamos 0,70Hz m=  
Altura de la pantalla 
La altura de la zapata se determina con la expresión (3.4) 
2H H Hz= − , 
Dónde: 
 Altura de la pantalla del muro de ala en m; 
= Altura del muro de ala (ver numeral 3.1.4); 
= Altura de la zapata del muro de ala. 
Por lo tanto: 
2
2 6,50 0,70
2 5,80
H H Hz
H
H m
= −
= −
=
 
Ancho de la pantalla 
El ancho de la pantalla está entre (expresión 3.6): 
0,20 ´ 0,30tbw o m= , 
Por lo tanto adoptamos: 
2H =
6,50H m=
0,70Hz m=
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0,20tbw m=
 
Ancho de la zapata 
El ancho de la zapata por lo general se selecciona entre los valores de: 
0,40 0,70 ,B H y H=  
Dónde: 
 
Ancho de la zapata del muro de ala en m; 
= Altura del muro de ala (ver numeral 3.1.4). 
Por lo tanto asumimos un valor intermedio igual al 65%: 
0,65
0,65*6,50
4,23
B H
B
B m
=
=
=
 
Adoptamos  
Ancho del dedo 
El ancho del dedo se determina con la expresión (3.8) 
,
3
B
td =
 
Dónde: 
 
Ancho del dedo del muro de ala en m; 
= Ancho de la zapata del muro de ala. 
Por lo tanto: 
3
B
td =  
4,25
3
1,41
td
td m
=
=
 
Adoptamos 1,40td m=  
B =
6,50H m=
4,25B m=
td =
4, 25B m=
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Ancho del talón 
El ancho del talón se determina con la expresión 3.9: 
,tt B td Lp= − −
 
Dónde: 
 
Ancho del talón del muro de ala en m; 
= Ancho del dedo del muro de ala; 
= Ancho de la zapata del muro de ala; 
= Arranque de la pantalla del muro de ala. 
Por lo tanto: 
4,25 1,40 0,45
2,40
tt B td Lp
tt
tt m
= − −
= − −
=
 
Las dimensiones iniciales para el muro de ala se resumen en la tabla 3.2 y 
se pueden observar en la figura 3.6                
 
Figura 3.6. Dimensiones del Muro de Ala 
tt =
1, 40td m=
4, 25B m=
0,45Lp m=
B=4,25
Hz=0,70
td=1,40 tt=2,40
H2=5,80
tbw=0,20
H=6,50
Lp=0,45
- 140 - 
DATOS DE LA GEOMETRIA DEL MURO DE ALA     unidades 
Altura del Muro de ala (H): 6,50 m 
Espesor de la pantalla tbw: 0,20 m 
Arranque de la pantalla (empotramiento) Lp: 0,45 m 
Altura de la pantalla H2 5,80 m 
Altura de la zapata Hz: 0,70 m 
Ancho del dedo td: 1,40 m 
Ancho del talón tt: 2,40 m 
ancho total de la zapata B: 4,25 m 
Ancho de diseño b´: 1,00 m 
Altura de cimentación (Df): 1,25 m 
Tabla 3.2. Geometría del Muro de Ala 
3.3. VERIFICACIÓN DE LAS CONDICIONES DE ESTABILIDAD DEL 
PREDISEÑO [8,10] 
El análisis de la estructura contempla la determinación de las fuerzas que 
actúan por encima de la base de fundación, tales como empuje de tierra, 
peso propio, peso de la tierra de relleno, cargas y sobrecargas con la 
finalidad de estudiar la estabilidad al volcamiento y deslizamiento, así 
como el valor de las presiones de contacto [10]. 
Los principios que rigen el análisis de estabilidad y resistencia de los 
estribos son comunes a los que gobiernan el análisis de los muros de 
contención en voladizo [8]. 
En general, el análisis de un estribo se efectúa tanto en el sentido 
transversal como longitudinal al eje del puente. Sin embargo, por ser tan 
grande la rigidez del estribo en el sentido transversal a la dirección del 
flujo del tránsito,  los efectos producidos por las cargas en este sentido 
son comúnmente menos desfavorables, por lo cual es frecuente limitar el 
análisis al sentido longitudinal del estribo [8]. 
Los factores de seguridad son los siguientes mediante los criterios 
establecidos en el numeral 2.3.6: 
Factor de seguridad asumido al deslizamiento es FSD= 1,50 
Factor de seguridad asumido al volcamiento es FSV= 1,50 
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ESTRIBO IZQUIERDO 
Verificación de las dimensiones según sus etapas constructivas 
Etapa 1: estribo construido, bajo la acción de su peso propio y la presión 
del relleno de los accesos con sobrecarga viva. 
Coeficiente de presión activa se determina con la expresión 2.27: 
21 tan 45
1 2
senka
sen
φ φ
φ
 
 
 
−
= = −
+
 
Dónde: 
34φ = °= Angulo de fricción interna del suelo de relleno (numeral 
3.1.2). 
Por lo tanto: 
2 34tan 45 0,28
2
ka   
 
= − =
 
El empuje activo del suelo se determina con la expresión (2.31) 
21
* *
2
Ea ka Hγ=  
Dónde: 
0,28ka = = Coeficiente de empuje activo del suelo, 
31,90 /t mγ = = Peso específico del suelo de relleno (ver numeral 
3.1.2), 
6,50H m= = Altura del estribo (ver tabla 3.1). 
Por lo tanto: 
21
*0,28*1,90*6,50
2
11,35 / 111,28 /
Ea
Ea t ml kN ml
=
= =
   
Momento de volcamiento (ver figura 3.7) se determina con la expresión 
3.10: 
*
3
HMvol Ea=
                                      (3.10) 
Dónde: 
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11,35 /Ea t ml= =  Empuje activo del suelo, 
6,50H m= = Altura del estribo (ver numeral 3.1.4). 
Por lo tanto: 
6,3011,35*
3
24,59 / 241,11 /
Mvol
Mvol t m ml kN m ml
=
= ⋅ = ⋅
 
Momento Estabilizador 
Las dimensiones del estribo se establecen en la figura 3.5 y los pesos 
específicos de los materiales se encuentran en los numerales 3.1.2 y 
3.1.3. 
W 
Dimensiones del estribo 
γ material 
Peso BP Momento 
altura ancho espesor 
  
estabilizador 
 
m m m t/m3 t/ml m t⋅m/ml 
wa 5,80 1,00 3,30 1,90 36,37 4,35 158,19 
wb 2,10 1,00 0,30 2,40 1,51 2,55 3,86 
wc 3,70 1,00 1,00 2,40 8,88 2,20 19,54 
wd 3,70 1,00 0,00 2,40 0,00 0,00 0,00 
we 0,70 1,00 6,00 2,40 10,08 3,00 30,24 
    
Peso (W) 56,84 Me 211,82 
Tabla 3.3. Momentos Estabilizadores del Estribo 
56,84 / 557,39 /
211,82 / 2077,28 /
20,47 / 200,76 /
Pe t ml kN ml
Me t m ml kN m ml
Wpp t ml kN ml
= =
= ⋅ = ⋅
= =
 
Dónde: 
Pe = Peso estabilizador, 
Me = Momento estabilizador, 
Wpp =Peso propio del estribo. 
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Figura 3.7. Fuerzas actuantes en la etapa 1 
Calculo de la estabilidad del estribo al volcamiento, deslizamiento, 
presiones admisibles 
La estabilidad al volcamiento se determina con la expresión 2.49:        
1,5 2,0
Me
FSv ó
Mv
= ≥∑
∑
 
Dónde: 
211,82 /Me t m ml= ⋅ =  Momento estabilizador, 
24,59 /Mv t m ml= ⋅ =  Momento de volcamiento, 
1,5FSV = =  Factor de seguridad asumido al volcamiento. 
Por lo tanto: 
211,82 1,5
24,59
8,62 1,5
FSv
FSv FSV>
= ≥
= =
          
∴
 
No se produce volcamiento en el estribo             
6,50
Ea
wa
6,50/3
we
wb
wc
wd
A
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La estabilidad al deslizamiento se determina con la expresión 2.50: 
1,5 2,0
Fe
FSd ó
Fv
= ≥∑
∑
 
Dónde: 
*Fe Pe µ= =  Fuerza estabilizadora, 
56,84 /Pe t ml= =  Peso estabilizador, 
0,60µ = =  Coeficiente de rozamiento entre hormigón y suelo (ver 
numeral 3.1.3), 
11,35 /Ea Fv t ml= = =  Fuerza de volcamiento, 
1,5FSD = =  Factor de seguridad asumido al deslizamiento. 
Por lo tanto: 
56,84*0,60 1,5
11,35
3,01 1,5
FSd
F DSd FS
= ≥
=>=
 
∴ No se produce deslizamiento en el estribo             
Momento remanente se determina con la expresión 3.11: 
Mrem Me Mv= −
                                      (3.11) 
Dónde: 
211,82 /Me t m ml= ⋅ =  Momento estabilizador, 
24,59 /Mv t m ml= ⋅ =  Momento de volcamiento. 
Por lo tanto: 
211,82 24,59
187,24 / 1836,80 /
Mrem
Mrem t m ml kN m ml
= −
= ⋅ = ⋅
 
La ubicación de la fuerza resultante “x” se determina con la expresión 
3.12: 
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Mrem
x
Pe
=                                                (3.12) 
Dónde: 
187,24 /Mrem t m ml= ⋅ = Momento remanente, 
56,84 /Pe t ml= =  Peso estabilizador. 
Por lo tanto: 
187,24
56,84
3,29
x
x m
=
=
               
La excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría se determina 
mediante la expresión 3.13:  
2
B
e x= −                                            (3.13) 
Dónde: 
6,00B m= =  Ancho de la zapata del estribo (ver tabla 3.1), 
3, 29x m= =  Ubicación de la fuerza resultante. 
Por lo tanto: 
6,00 3,29
2
0, 29
e
e m
= −
= −
 
Las presiones admisibles del suelo de cimentación se determinas con la 
expresión (2.52) 
1,2
61 )Pe e
BL Bq
 
= ± 
 
 
Dónde: 
56,84 /Pe t ml= =  Peso estabilizador, 
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6,00B m= =  Ancho de la zapata del estribo (ver tabla 3.1), 
1,00L m= =  Ancho de diseño, 
0,29e m= − = Excentricidad de la resultante respecto al eje de 
simetría, 
2 23,5 / 35 /qutl kg cm t m= = = Capacidad portante del suelo (ver 
numeral 3.1.2). 
Por lo tanto: 
1,2
2 2
1
2 2
2
56,84 6*0,291
6,00*1,00 6,00
6,69 / 65,59 /
12,26 / 120,27 /
t m kN m
t m kN m
q
q
q
 
= ± 
 
= =
= =
         
Con lo cual se verifica que:  
2 2
1
2 2
2
6,69 / 35 /
12, 26 / 35 /
t m qutl t m
t m qutl t m
q
q
<
<
= =
= =
 
∴ Los esfuerzos producidos por el estribo se encuentran dentro del límite 
admisible por lo que no existe asentamiento. 
q2
q1
F
B/2e
x
DEDOTALON
 
Figura 3.8. Distribución de presiones en la cimentación 
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Etapa 2: estribo construido, bajo la acción de su peso propio, presión del 
relleno de los accesos con sobrecarga y fuerza sísmica 
EL coeficiente sísmico horizontal se determina mediante la expresión 2.43:  
0,50*Csh Ao=  
Dónde: 
0,25Ao = = Coeficiente de aceleración sísmica de la zona III (ver 
numeral 3.1.1). 
Por lo tanto: 
0,50*0,25
0,13
Csh
Csh
=
=
                
EL coeficiente sísmico vertical se determina mediante la expresión 2.44: 
0,70*Csv Csh=  
Dónde: 
0,13Csh = =  Coeficiente sísmico horizontal. 
Por lo tanto: 
0,70*0,13
0,09
Csv
Csv
=
=
 
El ángulo 'θ  se determina mediante la expresión (2.42) 
1
'
1
Csh
tg
Csv
θ −  =  
− 
 
Dónde: 
0,13Csh = =  Coeficiente sísmico horizontal, 
0,09Csv = =  Coeficiente sísmico vertical. 
Por lo tanto: 
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1 0,13
'
1 0,09
' 7,80o
tgθ
θ
−
 
=  
− 
=
 
La Fuerza sísmica del peso propio del estribo se determina con la 
expresión 3.14: 
*Fspp Csh Wpp=
                                    (3.14) 
Dónde: 
0,13Csh = =  Coeficiente sísmico horizontal, 
20,47 /Wpp t ml= =  Peso propio del estribo. 
Por lo tanto: 
0,13 * 20, 47
2,56 / 25,10 /
Fspp
Fspp t ml kN ml
=
= =
         
El brazo de palanca de la fuerza sísmica debido al peso propio del estribo 
se encuentra en el centro de gravedad de este que es igual a:  
2,62
Brazo de palanca
Bspp m=
           
 
Figura 3.9. Fuerzas actuantes en la etapa 2 
6,50
Ea
wa
6,50/3
we
wb
wc
wd
A
2*6,50/3
∆DEa
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El momento sísmico por el peso propio del estribo se determina con la 
expresión 3.15: 
*Mspp Fspp Bspp=
                                (3.15) 
Dónde: 
2,56 /Fspp t ml= =  Fuerza sísmica debido al estribo, 
2,62Bspp m= = Brazo de palanca de la fuerza sísmica del estribo, 
ubicada en el centro de gravedad del estribo. 
Por lo tanto: 
2,56 * 2, 62
6, 70 / 65, 74 /
Mspp
Mspp t m ml kN m ml
=
= ⋅ = ⋅
 
El coeficiente de presión dinámica activa se determina con la expresión de 
Mononobe–Okabe (2.40) 
( )
( ) ( ) ( )( ) ( )
2
2
2
'
'
cos ' ' 1
'
sen
Kas
sen sen
sen sen
sen sen
φ β θ
φ δ φ θ αθ β β θ δ β θ δ α β
+ −
=
 + − −
− − + 
− − +  
 
Dónde: 
0α = °=  Angulo de inclinación del suelo detrás del estribo (ver 
numeral 3.1.2), 
90β = °=  Angulo de inclinación del estribo respecto a la horizontal 
(ver numeral 3.1.2), 
34φ = °=  Angulo de fricción interna del suelo de relleno (ver 
numeral 3.1.2), 
´ 7,80θ = °= Angulo debido a la acción del sismo. 
Por lo tanto: 
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( )
( ) ( ) ( )( ) ( )
2
2
2
34 90 7.80
34 22.7 34 7.80 0
cos 7.80 90 90 7.80 22.7 1
90 7.80 22.7 0 90
0,345
sen
Kas
sen sen
sen sen
sen sen
Kas
+ −
=
 + − −
− − + 
− − +  
=
 
El incremento dinámico del empuje activo del suelo se determina con la 
expresión (2.39) 
( ) ( )21 * * * 1
2
DEa H Kas Ka Csvγ ∆ = − − 
 
 
Dónde: 
0,28ka = = Coeficiente de empuje activo del suelo, 
31,90 /t mγ = = Peso específico del suelo de relleno (ver numeral 
3.1.2), 
6,50H m= = Altura del estribo (ver tabla 3.1), 
          
0,345Kas = = Coeficiente de presión dinámica activa, 
0,09Csv = =  Coeficiente sísmico vertical. 
Por lo tanto: 
( ) ( )21 *1,90*6,50 * 0,345 0, 28 * 1 0,09
2
2, 26 / 22, 20 /
DEa
DEa t ml kN ml
 ∆ = − − 
 
∆ = =
            
2
3
4,33
Brazo de palanca
z H
z m
 
=  
 
=
 
Momento por el incremento dinámico del empuje activo del suelo (ver 
figura 3.9) se determina con la expresión 3.16: 
*Msis DEa z= ∆
                                   (3.16) 
Dónde: 
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2,26 /DEa t ml∆ = =  Incremento dinámico del empuje activo del 
suelo, 
4,33z m= =  Brazo de palanca del incremento dinámico del empuje 
activo del suelo. 
Por lo tanto: 
2, 26 * 4,33
9,81 / 96, 22 /
Msis
Msis t m ml kN m ml
=
= ⋅ = ⋅
 
Empuje total Ea + ∆ : conformado por el empuje de tierra, el incremento 
dinámico del empuje activo y la fuerza sísmica inercial del peso propio se 
determina con la expresión 3.17: 
Ea Ea DEa Fspp+ ∆ = + ∆ +
                                   (3.17) 
Dónde: 
11,35 /Ea t ml= =  Empuje activo del suelo en la primera etapa, 
2,26 /DEa t ml∆ = =  Incremento dinámico del empuje activo del 
suelo, 
2,56 /Fspp t ml= =  Fuerza sísmica debido al estribo. 
Por lo tanto: 
11,35 2, 26 2,56
16,17 / 158,58 /
Ea
Ea t ml kN ml
+ ∆ = + +
+ ∆ = =
 
Momento de volcamiento: las fuerzas que intentan volcar el estribo son el 
empuje activo, incremento dinámico del empuje activo y la fuerza sísmica 
inercial del peso propio se determina con la expresión 3.18: 
Mas Mv Msis Mspp= + +
                                   (3.18) 
Dónde: 
24,59 /Mv t m ml= ⋅ = Momento de volcamiento en la primera etapa, 
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9,81 /Msis t m ml= ⋅ =  Momento del incremento dinámico del 
empuje activo del suelo, 
6,70 /Mspp t m ml= ⋅ =  Momento sísmico debido al estribo. 
Por lo tanto: 
24,59 9,81 6, 70
41,10 / 403, 07 /
Mas
Mas t m ml kN m ml
= + +
= ⋅ = ⋅
          
Calculo de la estabilidad del estribo al volcamiento, deslizamiento, 
presiones admisibles 
El cálculo es similar como lo establecido para la etapa 1 de construcción 
anteriormente realizada. 
a) seguridad al volcamiento:       
Momento de volcamiento: Mas          41,10  t-m 
Momento estabilizador: Me        211,82  t-m 
Factor de seguridad:                5,15    
b) Seguridad al deslizamiento:       
Fuerza de deslizamiento: Ea + ∆           16,17  t 
Fuerza estabilizadora: Fe          34,10  t 
Factor de seguridad:                2,11    
c) Esfuerzo del suelo en el nivel de cimentación:     
Momento remanente: Me - Mas        170,72  t-m 
Posición de la resultante:     (x)            3,00  m 
Excentricidad de la resultante:        - 0,004  m 
Esfuerzo del suelo 1          9,44  t/m2 
Esfuerzo del suelo 2            9,51  t/m2 
Tabla 3.4. Estabilidad del Estribo en la segunda etapa 
Etapa 3: accesos, estribo y superestructura construidos (puente vacío) = 
etapa 1 + peso propio de la superestructura. 
Dato: 
Calculo de la reacción por carga muerta para cada viga del puente, se 
considera el peso del tablero + acabados + diafragmas + vigas 
longitudinales tomando los datos de la referencia [14]. 
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Mediante la figura 3.10 se procede a determinar la reacción que genera la 
carga muerta de la superestructura. 
0
24,60
* 24,60 24,60*1.62 16,40*1,62 8,20*1,62 4,44*24,60*
2
57,85
MB
RA
RA RB t
=
= + + +
= =
∑
  
Para obtener la carga muerta total multiplicamos por el número de vigas 
que para nuestro caso es de 3 
57,85*3
173,55
RA RB
RA RB t
= =
= =
 
Para obtener la carga muerta por metro lineal dividimos para el ancho del 
estribo que es de 9,40m. 
18, 46 / 181,03 /CMR t ml kN ml= =    
 
Figura 3.10. Carga muerta de la superestructura   
Reacción en dirección horizontal de la carga muerta de la superestructura 
se determina con la expresión 3.19: 
*CM CMRz R µ=                                    (3.19) 
Dónde: 
24.60 m
RBRA
4,44 t/ml
P=1,62 t P=1,62 t
P=peso de diafragmas
8.20 m8.20 m8.20 m
P=1,62 t P=1,62 t
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0,05µ = = Coeficiente de fricción entre el neopreno y el hormigón 
(ver numeral 3.1.3), 
18,46 /CMR t ml= =  Reacción de la carga muerta de la 
superestructura. 
Por lo tanto: 
18, 46 * 0, 05
0,92 / 9, 05 /
CM
CM
Rz
Rz t m kN m
=
= =
 
 
Figura 3.11. Fuerzas actuantes en la etapa 3 
La fuerza estabilizante de la tercera etapa se determina con la expresión 
3.20: 
CMRt R Pe= +                                       (3.20) 
Dónde: 
18,46 /CMR t ml= =  Reacción de la carga muerta de la 
superestructura, 
56,84 /Pe t ml= =  Peso estabilizador en la primera etapa. 
Por lo tanto: 
4,40
6,50
Ea
wa
6,50/3
we
wb
wc
wd
A
RCM
RzCM
2.05
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3
18, 46 56,84
75,30 / 738, 42 /
Rt
Rt t ml kN ml
= +
= =
  
Incremento del momento estabilizador de la tercera etapa se determina 
con la expresión 3.21: 
* 1CMMe R d=                                       (3.21) 
Dónde: 
01 2, 5d m= = Distancia del punto A al centro de gravedad del 
aparato de apoyo (ver figura 3.11), 
18,46 /CMR t ml= =  Reacción de la carga muerta de la 
superestructura. 
Por lo tanto: 
18,46* 2,05
37,84 / 371,11 /
Me
Me t m ml kN m ml
=
= ⋅ = ⋅
 
Incremento del momento de volcamiento de la tercera etapa se determina 
con la expresión 3.22: 
*CMMv Rz hps=                                       (3.22) 
Dónde: 
4, 40hps m= = Altura desde el punto A hacia la cara de contacto 
entre la viga con el neopreno (ver figura 3.11), 
0,92 /CMRz t ml= = Reacción horizontal por carga muerta de la 
superestructura. 
Por lo tanto: 
0,92* 4,40
4,06 / 39,83 /
Mv
Mv t m ml kN m ml
=
= ⋅ = ⋅
 
Calculo de la estabilidad del estribo al volcamiento, deslizamiento, 
presiones admisibles 
La estabilidad al volcamiento se determina con la expresión 2.49: 
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1,5 2,0
Me
FSv ó
Mv
= ≥∑
∑
 
Dónde: 
211,82 /Me t m ml= ⋅ =  Momento estabilizador primera etapa, 
37,84 /Me t m ml= ⋅ =  Incremento del momento estabilizador 
tercera etapa, 
24,59 /Mv t m ml= ⋅ =  Momento de volcamiento primera etapa, 
4,06 /Mv t m ml= ⋅ =  Incremento del momento de volcamiento 
tercera etapa, 
1,5FSV = =  Factor de seguridad asumido al volcamiento. 
Por lo tanto: 
37,84 211,82 1,5
24,59 4,06
8,72 1,5
FSv
FSv FSV
+
= ≥
+
= =>
              
∴ No se produce volcamiento en el estribo      
La estabilidad al deslizamiento se determina con la expresión (2.50) 
1,5 2,0
Fe
FSd ó
Fv
= ≥∑
∑
 
Dónde: 
*Fe Pe µ=
 = Fuerza estabilizadora, 
3 75,30 /Pe Rt t ml= = =  Fuerza estabilizadora tercera etapa, 
0,60µ = =  Coeficiente de rozamiento entre hormigón y suelo (ver 
numeral 3.1.3), 
11,35 /Fv t ml= =  Fuerza de volcamiento primera etapa, 
0,92 /Fv t ml= = Incremento de la fuerza de volcamiento tercera 
etapa, 
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1,5FSD= =  Factor de seguridad asumido al deslizamiento. 
Por lo tanto: 
( )
75,30*0,60 1,5
11,35 0,92
3,68 1,5
F
SS D
Sd
F d F
= ≥
=>
+
=
 
∴ No se produce deslizamiento en el estribo             
Momento remanente se determina con la expresión (3.11): 
Mrem Me Mv= −  
Dónde:  
211,82 /Me t m ml= ⋅ = Momento estabilizador primera etapa, 
37,84 /Me t m ml= ⋅ =  Incremento del momento estabilizador 
tercera etapa, 
24,59 /Mv t m ml= ⋅ = Momento de volcamiento primera etapa, 
4,06 /Mv t m ml= ⋅ =  Incremento del momento de volcamiento 
tercera etapa. 
Por lo tanto: 
( ) ( )211,82 37,84 24,59 4,06
221,02 / 2167,46 /
Mrem
Mrem t m ml kN m ml
= + − +
= ⋅ = ⋅
 
La ubicación de la fuerza resultante “x” se determina con la  expresión 
(3.12):     
Mrem
x
Pe
=
 
Dónde: 
221,02 /Mrem t m ml= ⋅ = Momento remanente, 
3 75,30 /Pe Rt t ml= = =  Fuerza estabilizadora tercera etapa. 
Por lo tanto: 
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221,02
75,30
2,94
x
x m
=
=
     
La excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría se determina 
mediante la expresión (3.13):  
2
B
e x= −
 
Dónde: 
6,00B m= =  Ancho de la zapata del estribo (ver tabla 3.1), 
2,94x m= = Ubicación de la fuerza resultante. 
Por lo tanto: 
6,00 2,94
2
0,06
e
e m
= −
=
 
Las presiones admisibles del suelo de cimentación se determinas con la 
expresión (2.52) 
1,2
61 )Pe e
BL Bq
 
= ± 
 
 
Dónde: 
3 75,30 /Pe Rt t ml= = =  Fuerza estabilizadora tercera etapa, 
6,00B m= =  Ancho de la zapata del estribo (ver tabla 3.1), 
1,00L m= = Ancho de diseño, 
0,06e m= = Excentricidad de la resultante respecto al eje de 
simetría, 
2 23,5 / 35 /qutl kg cm t m= = = Capacidad portante del suelo (ver 
numeral 3.1.2). 
Por lo tanto: 
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1,2
2 2
1
2 2
2
75,30 6*0,061
6,00*1,00 6,00
13,36 / 131,04 /
11.74 / 115.10 /
t m kN m
t m kN m
q
q
q
 
= ± 
 
= =
= =
              
Con lo cual se verifica que:  
2 2
1
2 2
2
13,36 / 35 /
11,74 / 35 /
t m qutl t m
t m qutl t m
q
q
<
<
= =
= =
 
∴ Los esfuerzos producidos por el estribo se encuentran dentro del límite 
admisible por lo que no existe asentamiento. 
 
Figura 3.12.Distribución de presiones 
Etapa 4: puente vacío bajo la acción sísmica = etapa 3 + sismo 
1- Si es un puente con superestructura de vigas longitudinales, la 
superestructura SI genera fuerza sísmica, la que se transmite al estribo o 
a las pilas a través de los aparatos de apoyo fijos (según donde ellos 
estén instalados). 
2- Si se trata de estribos o pilas con aparatos de apoyo móviles no hay 
fuerza símica transmitida por la superestructura. 
Por lo descrito en los dos párrafos anteriores la fuerza sísmica 
proveniente de la superestructura no interviene en este estribo ya que 
este es el estribo de aparato de apoyo móvil. 
q1
q2
F
B/2
ex
DEDO TALON
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Figura 3.13. Fuerzas actuantes en la etapa 4 
La fuerza estabilizante de la cuarta etapa es la misma que la tercera 
etapa se determina con la expresión (3.20) 
CMRt R Pe= +  
Dónde: 
18,46 /CMR t ml= =  Reacción de la carga muerta de la 
superestructura, 
56,84 /Pe t ml= =  Peso estabilizador en la primera etapa. 
Por lo tanto: 
3
18, 46 56,84
75,30 / 738, 42 /
Rt
Rt t ml kN ml
= +
= =
  
El momento estabilizador de la cuarta etapa es igual de la tercera etapa 
se determina con la expresión 3.23: 
1 3Me Me Me= +
                                      (3.23) 
Dónde: 
211,821 /tM m mle = ⋅ = Momento estabilizador primera etapa, 
6,50
Ea
wa
6,50/3
we
wb
wc
wd
A
2*6,50/3
∆DEa
RCM
RzCM
2.05
4,40
5,45
Fv4
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37,843 /tM m mle = ⋅ = Incremento del momento estabilizador 
tercera etapa. 
Por lo tanto: 
211,82 37,84
249,67 / 2448,39 /
Me
Me t m ml kN m ml
= +
= ⋅ = ⋅
 
La fuerza de volcamiento de la cuarta etapa se determina con la 
expresión 3.24: 
2 3Fv Fv Fv= +
                                      (3.24) 
Dónde: 
12 6,17 /Ea tFv ml+ ∆ = = = Fuerza de volcamiento segunda 
etapa, 
0,923 /Fv t ml= = Incremento de la fuerza de volcamiento tercera 
etapa. 
Por lo tanto: 
16,17 0,92
17,09 / 167,63 /
Fv
Fv t ml kN ml
= +
= =
 
El momento de volcamiento de la cuarta etapa se determina con la 
expresión 3.25: 
2 3Mv Mv Mv= +
                                      (3.25) 
Dónde: 
41,10 /2Mas lMv t m m= = ⋅ = Momento de volcamiento segunda 
etapa, 
4,06 /3 tM m mlv = ⋅ = Incremento del momento de volcamiento 
tercera etapa. 
Por lo tanto: 
41,10 4,06
45,16 / 442,90 /
Mv
Mv t m ml kN m ml
= +
= ⋅ = ⋅
 
Calculo de la estabilidad del estribo al volcamiento, deslizamiento, 
presiones admisibles  
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La estabilidad al volcamiento se determina con la expresión (2.49) 
1,5 2,0
Me
FSv ó
Mv
= ≥∑
∑
 
Dónde: 
249,67 /Me t m ml= ⋅ =  Momento estabilizador de la cuarta etapa, 
45,16 /Mv t m ml= ⋅ =  Momento de volcamiento de la cuarta etapa, 
1,5FSV = =  Factor de seguridad asumido al volcamiento. 
Por lo tanto: 
249,67 1,5
45,16
5,53 1,5
FSv
FSv FSV>
= ≥
= =
 
∴ No se produce volcamiento en el estribo                      
La estabilidad al deslizamiento se determina con la expresión (2.50) 
1,5 2,0
Fe
FSd ó
Fv
= ≥∑
∑
 
Dónde: 
4 *Fe Rt µ=   Fuerza estabilizadora, 
4 75,30 /Rt t ml= =  Fuerza estabilizador de la cuarta etapa, 
0,60µ = =  Coeficiente de rozamiento entre hormigón y suelo (ver 
numeral 3.1.3), 
17,09 /Fv t ml= =  Fuerza de volcamiento de la cuarta etapa, 
1,5FSD= =  Factor de seguridad asumido al deslizamiento. 
Por lo tanto: 
75,30*0,60 1,5
17,09
2,64 1,5
FSd
F DSd FS
= ≥
=>=
 
- 163 - 
∴ No se produce deslizamiento en el estribo             
Momento remanente se determina con la expresión (3.11): 
Mrem Me Mv= −  
Dónde:  
249,67 /Me t m ml= ⋅ =  Momento estabilizador de la cuarta etapa, 
45,16 /Mv t m ml= ⋅ =  Momento de volcamiento de la cuarta etapa. 
Por lo tanto: 
249,67 45,16
204,50 / 2005,50 /
Mrem
Mrem t m ml kN m ml
= −
= ⋅ = ⋅
 
La ubicación de la fuerza resultante “x” se determina con la  expresión 
3.12:     
Mrem
x
Pe
=
 
Dónde: 
204,50 /Mrem t m ml= ⋅ = Momento remanente, 
4 75,30 /Rt Pe t ml= = =  Fuerza estabilizador de la cuarta etapa. 
Por lo tanto: 
204,50
75,30
2,72
x
x m
=
=
     
La excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría se determina 
mediante la expresión (3.13):  
2
B
e x= −
 
Dónde: 
6,00B m= =  Ancho de la zapata del estribo (ver tabla 3.1), 
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2,72x m= = Ubicación de la fuerza resultante. 
Por lo tanto: 
6,00 2,72
2
0,28
e
e m
= −
=
 
Las presiones admisibles del suelo de cimentación se determinas con la 
expresión 2.52: 
1,2
61 )Pe e
BL Bq
 
= ± 
 
 
Dónde: 
4 75,30 /Rt Pe t ml= = =  Fuerza estabilizador de la cuarta etapa, 
6,00B m= =  Ancho de la zapata del estribo (ver tabla 3.1), 
1,00L m= = Ancho de diseño, 
0,28e m= = Excentricidad de la resultante respecto al eje de 
simetría, 
2 23,5 / 35 /qutl kg cm t m= = = Capacidad portante del suelo (ver 
numeral 3.1.2). 
Por lo tanto: 
1,2
2 2
1
2 2
2
75,30 6*0,281
6,00*1,00 6,00
16,11 / 158,03 /
8,98 / 88,11 /
t m kN m
t m kN m
q
q
q
 
= ± 
 
= =
= =
           
Con lo cual se verifica que:  
2 2
1
2 2
2
16,11 / 35 /
8,98 / 35 /
t m qutl t m
t m qutl t m
q
q
= =
= =
<
<
 
∴ Los esfuerzos producidos por el estribo se encuentran dentro del límite 
admisible por lo que no existe asentamiento. 
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La distribución de presiones es como se indica en la figura 3.12 
Etapa 5: puente en servicio (puente vacío + carga viva) = etapa 3 + carga 
viva vehicular + fuerza de frenado. 
Las reacciones por carga viva se calculan cuando el camión HS-20-44 se 
encuentra en la posición más crítica, esto es cuando el eje más pesado 
coincide con el centro de gravedad del aparato de apoyo.  
Calculo de la reacción por carga viva para cada viga de puente, se calcula 
cuando el camión de diseño se encuentra en la posición más crítica, este 
es cuando el eje más cargado coincide con el centro de gravedad del 
aparato de apoyo. Tomando los datos de la referencia [14]. 
0
*24,60 24,60*2,00*7,27 20,33*2,00*7,27 16,06*0,50*7,27
28,93 /CV
MB
RA
RA R t via
=
= + +
= =
∑
  
24.60 m
RBRA
2P
P= Peso del camión HS-20-44
16.06 m4.27 m
0,5P
4.27 m
2P
 
Figura 3.14. Carga viva en el puente  
La carga viva se mayora por efecto dinámico de impacto con la expresión 
2.17: 
15,24
38,11
I
Li
=
+
 
Dónde: 
24,60Li m= =  Longitud del puente. 
Por lo tanto: 
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15,24
24,60 38,11
0,24
I
I
=
+
=
      
La carga viva mayorada por efecto dinámico de impacto, porcentaje de 
reducción se determina con la expresión 3.26: 
( ) / * * # *(1 )CV CVR I R via PR vias I+ = +                     (3.26) 
Dónde: 
/ 28,93 /CVR via t via= =  Reacción de la carga viva por vía, 
1,00PR = =  Factor de reducción (ver tabla 2.6), 
# 2,00vias = =  Numero de vías, 
0,24I = =  Factor de impacto. 
Por lo tanto: 
( ) 28,93*1* 2*(1 0,24)
( ) 71,75
CV
CV
R I
R I t
+ = +
+ =
 
Para obtener la carga viva por metro lineal dividimos para el ancho del 
estribo que es de 9,40m 
( )
( )
71,75 / 9,40
7,63 / 74,82 /
CV I
CV I
R
R t ml kN ml
+
+
=
= =
         
Reacción en dirección horizontal de la carga viva se determina con la 
expresión 3.27: 
*CV CV IRz R µ+=                                    (3.27) 
Dónde: 
0,05µ = = Coeficiente de fricción entre el neopreno y el hormigón 
(ver numeral 3.1.3), 
7,63 /CV IR t ml+ = =  Reacción de la carga viva. 
Por lo tanto: 
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7, 63* 0,05
0,38 / 3, 74 /
CV I
CV I
Rz
Rz t m kN m
+
+
=
= =
 
Calculo de la fuerza de frenado  
La carga viva mayorada por efecto dinámico de impacto se determina con 
la expresión 3.28: 
0,05*(( * *# ) ( *# ))LF w L vias P vias= +
                (3.28) 
Dónde: 
0,953 / /w t ml via= =  Carga distribuida de la carga viva por vía 
(ver figura 3.13), 
# 2,00vias = =  Numero de vías, 
24,60L m= =  Luz del puente (ver numeral 3.1.4), 
8,18 /P t via= =  Reacción de la carga viva para corte por vía (ver 
figura 3.1.4). 
Por lo tanto: 
0,05*((0,953* 24,60 * 2) (8,18* 2))
3,16
LF
LF t
= +
=
 
24.60 m
w= 0,953 t/ml/via
P=8,18 t/via
RCV B
 
 
Figura 3.15. Carga viva equivalente en el puente  
Para obtener la fuerza de frenado por metro lineal dividimos para el ancho 
del estribo que es de 9,40m 
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3,16 / 9,40
0,34 / 3,33 /
LF
LF t ml kN ml
=
= =
   
La sobrecarga se determina con la expresión (2.34)      
*q hsγ=  
Dónde: 
31,90 /t mγ = = Peso específico del suelo de relleno (ver numeral 
3.1.2), 
0,60hs m= =  Altura de sobrecarga estabilizada por las 
Especificaciones AASHTO Estándar (ver numeral 2.3.4). 
Por lo tanto: 
2 2
1,90*0,60
1,14 / 11,18 /
q
q t m kN m
=
= =
    
 
Figura 3.16. Fuerzas actuantes en la etapa 5 
El Empuje de sobrecarga se determina con la expresión 2.35:  
Es= *H*kaq  
6,50/3
we
wb
wc
wd
A
RCM
RzCM
2.05
4,40
RCV
RzCV
q
LF
1,83
6,50
Ea
wa
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Dónde: 
0,28ka = = Coeficiente de empuje activo del suelo, 
21,14 /q t m= =  Sobrecarga del suelo de relleno, 
6,50H m= = Altura del estribo (ver tabla 3.1). 
Por lo tanto: 
2 2
1,14 *6,50* 0, 28
2,09 / 20,55 /
Es
Es t m kN m
=
= =
            
h3=H/2
h3=6,50/2=3,25 m
 
La fuerza estabilizadora de la quinta etapa se determina con la expresión 
3.29: 
3CVRt R Rt= +                                       (3.29) 
Dónde: 
7,63 /CV IR t ml+ = =  Reacción de la carga viva, 
3 75,30 /Rt t ml= =  Fuerza estabilizadora tercera etapa. 
Por lo tanto: 
5
7,63 75,30
82,93 / 813,25 /
Pe Rt
Pe Rt t ml kN ml
= = +
= = =
 
El incremento del momento estabilizador de la quinta etapa se determina 
con la expresión 3.30: 
* 1CVMe R d=                                          (3.30) 
Dónde: 
01 2, 5d m= = Distancia del punto A al centro de gravedad del 
aparato de apoyo (ver figura 3.16), 
7,63 /CV IR t ml+ = =  Reacción de la carga viva. 
Por lo tanto: 
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7,63* 2,05
15,64 / 153,39 /
Me
Me t m ml kN m ml
=
= ⋅ = ⋅
 
El incremento del momento de volcamiento de la quinta etapa se 
determina con la expresión 3.31: 
( ) ( ) ( )* * * 3CV I LFMv Rz hps LF h Es h+= + +                        (3.31) 
Dónde: 
4, 40hps m= = Altura desde el punto A hacia la cara de contacto 
entre la viga y el neopreno (ver figura 3.16), 
0,38 /CV IRz t ml+ = =  Reacción horizontal por carga viva, 
8,33LFh m= = Altura desde el punto A al punto de aplicación de la 
fuerza de frenado, 
0,34 /LF t ml= =  Fuerza de frenado, 
3 3, 25h m= =  Altura de aplicación del empuje por sobrecarga, 
22,09 /Es t m= =  Empuje por sobrecarga. 
Por lo tanto: 
( ) ( ) ( )0,38* 4,40 0,34*8,33 2,09*3,25
11,32 / 110,00 /
Mv
Mv t m ml kN m ml
= + +
= ⋅ = ⋅
 
Calculo de la estabilidad del estribo al volcamiento, deslizamiento, 
presiones admisibles  
La estabilidad al volcamiento se determina con la expresión 2.49: 
1,5 2,0
Me
FSv ó
Mv
= ≥∑
∑
 
Dónde: 
15,64 /Me t m ml= ⋅ =  Incremento del momento estabilizador quinta 
etapa, 
211,82 /Me t m ml= ⋅ =  Momento estabilizador primera etapa, 
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37,84 /Me t m ml= ⋅ =  Incremento del momento estabilizador 
tercera etapa, 
11,32 /Mv t m ml= ⋅ =  Incremento del momento de volcamiento 
quinta etapa, 
24,59 /Mv t m ml= ⋅ =  Momento de volcamiento primera etapa, 
4,06 /Mv t m ml= ⋅ =  Incremento del momento de volcamiento 
tercera etapa, 
1,5FSV = =  Factor de seguridad asumido al volcamiento. 
Por lo tanto: 
( )
( )
15,64 211,82 37,84
1,5
11,32 24,59 4,06
6,64 1,5
FSv
F FSv SV
+ +
= ≥
+
= =>
+
       
∴ No se produce volcamiento en el estribo                                  
La estabilidad al deslizamiento se determina con la expresión (2.50) 
1,5 2,0
Fe
FSd ó
Fv
= ≥∑
∑
 
Dónde: 
*Fe Pe µ=
 = Fuerza estabilizadora, 
7,63 /CV IPe R t ml+= = =  Reacción de la carga viva, 
3 75,30 /Pe Rt t ml= = =  Fuerza estabilizadora tercera etapa, 
0,60µ = =  Coeficiente de rozamiento entre hormigón y suelo (ver 
numeral 3.1.3), 
11,35 /Ea Fv t ml= = =  Fuerza de volcamiento primera etapa, 
0,92 /Fv t ml=
  Incremento de la fuerza de volcamiento tercera 
etapa, 
22,09 /Es t m=
 Empuje por sobrecarga, 
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0,34 /LF t ml= = Fuerza de frenado, 
0,38 /CV IRz t ml+ = = Reacción horizontal por carga viva, 
1,5FSD= =  Factor de seguridad asumido al deslizamiento. 
Por lo tanto: 
( )
( )
7,63 75,30 *0,60
1,5
11,35 0,92 2,09 0,34 0,38
3,30 1,5
FSd
FSd FSD>
+
= ≥
+ + + +
= =
 
∴ No se produce deslizamiento en el estribo             
Momento remanente se determina con la expresión (3.11): 
Mrem Me Mv= −  
Dónde: 
15,64 /Me t m ml= ⋅ =  Incremento del momento estabilizador quinta 
etapa, 
211,82 /Me t m ml= ⋅ =  Momento estabilizador primera etapa, 
37,84 /Me t m ml= ⋅ =  Incremento del momento estabilizador 
tercera etapa, 
11,32 /Mv t m ml= ⋅ =  Incremento del momento de volcamiento 
quinta etapa, 
24,59 /Mv t m ml= ⋅ =  Momento de volcamiento primera etapa, 
4,06 /Mv t m ml= ⋅ =  Incremento del momento de volcamiento 
tercera etapa. 
Por lo tanto:  
( ) ( )15,64 211,82 37,84 11,32 24,59 4,06
225,34 / 2209,85 /
Mrem
Mrem t m ml kN m ml
= + + − + +
= ⋅ = ⋅
 
La ubicación de la fuerza resultante “x” se determina con la  expresión 
3.12:     
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Mrem
x
Pe
=
 
Dónde: 
225,34 /Mrem t m ml= ⋅ = Momento remanente, 
7,63 /CV IPe R t ml+= = =  Reacción de la carga viva, 
3 75,30 /Pe Rt t ml= = =  Fuerza estabilizadora tercera etapa. 
Por lo tanto: 
( )
225,34
7,63 75,30
2,72
x
x m
=
+
=
 
La excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría se determina 
mediante la expresión (3.13):  
2
B
e x= −
 
Dónde: 
6,00B m= =  Ancho de la zapata del estribo (ver tabla 3.1), 
2,72x m=
 Ubicación de la fuerza resultante. 
Por lo tanto: 
6,00 2,72
2
0,28
e
e m
= −
=
 
Las presiones admisibles del suelo de cimentación se determinas con la 
expresión (2.52) 
1,2
61 )Pe e
BL Bq
 
= ± 
 
 
Dónde: 
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7,63 /CV IPe R t ml+= = =  Reacción de la carga viva, 
3 75,30 /Pe Rt t ml= = =  Fuerza estabilizadora tercera etapa, 
6,00B m= =  Ancho de la zapata del estribo (ver tabla 3.1), 
1,00L m=
 Ancho de diseño, 
0,28e m=
 Excentricidad de la resultante respecto al eje de 
simetría. 
Por lo tanto: 
( )
1,2
2 2
1
2 2
2
7,63 75,30 6 *0, 281
6,00*1,00 6,00
17,73 / 173,86 /
9,91 / 97,23 /
t m kN m
t m kN m
q
q
q
+  
= ± 
 
= =
= =
 
Con lo cual se verifica que:  
2 2
1
2 2
2
17,73 / 35 /
9,91 / 35 /
t m qutl t m
t m qutl t m
q
q
= =
= =
<
<
 
∴ Los esfuerzos producidos por el estribo se encuentran dentro del límite 
admisible por lo que no existe asentamiento.  
La distribución de presiones es como se indica en la figura 3.12 
ESTRIBO DERECHO: 
Este estribo tiene las mismas características del estribo izquierdo con la 
variación que es el que posee el aparato de apoyo fijo, por tal motivo le 
afecta la fuerza sísmica proveniente de la superestructura. 
Por tal motivo solo se verifica la etapa 4 ya que es donde se produce la 
variación y las demás etapas son las mismas. 
Etapa 4: puente vacío bajo la acción sísmica = etapa 3 + sismo 
La fuerza estabilizante de la cuarta etapa es la misma que la tercera 
etapa se determina con la expresión (3.20) 
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CMRt R Pe= +  
Dónde: 
18,46 /CMR t ml= =  Reacción de la carga muerta de la 
superestructura, 
56,84 /Pe t ml= =  Peso estabilizador en la primera etapa. 
Por lo tanto: 
3
18, 46 56,84
75,30 / 738, 42 /
Rt
Rt t ml kN ml
= +
= =
  
El momento estabilizador de la cuarta etapa es igual de la tercera etapa 
se determina con la expresión (3.23) 
1 3Me Me Me= +
 
Dónde: 
211,821 /tM m mle = ⋅ = Momento estabilizador primera etapa, 
37,843 /tM m mle = ⋅ = Incremento del momento estabilizador 
tercera etapa. 
Por lo tanto: 
211,82 37,84
249,67 / 2448,39 /
Me
Me t m ml kN m ml
= +
= ⋅ = ⋅
 
La fuerza sísmica proveniente de la superestructura se determina con la 
expresión 3.32: 
* *4 CMRF Ao Sv =                                       (3.32) 
Dónde: 
18,46 /CMR t ml= =  Reacción de la carga muerta de la 
superestructura, 
0,25Ao= = Coeficiente de aceleración sísmica de la zona III (ver 
numeral 3.1.1), 
1,20S = = Coeficiente de suelo tipo II (ver numeral 3.1.1). 
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Por lo tanto: 
18,46*0,25*1,20
5,54 / 54,31 /
Fv
Fv t ml kN ml
=
= =
 
La fuerza sísmica de la superestructura esta aplicada en el centroide de la 
superestructura lo que significa a la mitad de la altura del cabezal como se 
puede ver en la figura 3.13. 
La fuerza de volcamiento de la cuarta etapa se determina con la 
expresión 3.33: 
2 3 4Fv Fv Fv Fv= + +
                                      (3.33) 
Dónde: 
12 6,17 /Ea tFv ml+ ∆ = = = Fuerza de volcamiento segunda 
etapa, 
0,923 /Fv t ml= = Incremento de la fuerza de volcamiento tercera 
etapa, 
5,544 /Fv t ml= =  fuerza sísmica de la superestructura. 
Por lo tanto: 
16,17 0,92 5,54
22,63 / 221,94 /
Fv
Fv t ml kN ml
= + +
= =
 
El momento de volcamiento de la cuarta etapa (ver figura 3.13) se 
determina con la expresión 3.34: 
2 3 4Mv Mv Mv Mv= + +
                                      (3.34) 
Dónde: 
41,10 /2Mas lMv t m m= = ⋅ = Momento de volcamiento segunda 
etapa, 
4,06 /3 tM m mlv = ⋅ = Incremento del momento de volcamiento 
tercera etapa, 
30,184 /tM m mlv = ⋅ = Fuerza sísmica de la superestructura.  
Por lo tanto: 
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41,10 4,06 30,18
75,35 / 738,88 /
Mv
Mv t m ml kN m ml
= + +
= ⋅ = ⋅
 
Calculo de la estabilidad del estribo al volcamiento, deslizamiento, 
presiones admisibles.  
La estabilidad al volcamiento se determina con la expresión 2.49: 
1,5 2,0
Me
FSv ó
Mv
= ≥∑
∑
 
Dónde: 
249,67 /Me t m ml= ⋅ =  Momento estabilizador de la cuarta etapa, 
75,35 /Mv t m ml= ⋅ =  Momento de volcamiento de la cuarta etapa, 
1,5FSV = =  Factor de seguridad asumido al volcamiento. 
Por lo tanto: 
249,67 1,5
75,35
3,31 1,5
FSv
FSv FSV>
= ≥
= =
 
∴ No se produce volcamiento en el estribo derecho                      
La estabilidad al deslizamiento se determina con la expresión 2.50: 
1,5 2,0
Fe
FSd ó
Fv
= ≥∑
∑
 
Dónde: 
4 *Fe Rt µ=   Fuerza estabilizadora, 
4 75,30 /Rt t ml= =  Fuerza estabilizador de la cuarta etapa, 
0,60µ = =  Coeficiente de rozamiento entre hormigón y suelo (ver 
numeral 3.1.3), 
22,63 /Fv t ml= =  Fuerza de volcamiento de la cuarta etapa, 
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1,5FSD= =  Factor de seguridad asumido al deslizamiento. 
Por lo tanto: 
75,30*0,60 1,5
22,63
2,00 1,5
FSd
F DSd FS
= ≥
=>=
 
∴ No se produce deslizamiento en el estribo derecho             
Momento remanente se determina con la expresión 3.11: 
Mrem Me Mv= −  
Dónde:  
249,67 /Me t m ml= ⋅ =  Momento estabilizador de la cuarta etapa, 
75,35 /Mv t m ml= ⋅ =  Momento de volcamiento de la cuarta etapa. 
Por lo tanto: 
249,67 75,30
174,32 / 1709,51 /
Mrem
Mrem t m ml kN m ml
= −
= ⋅ = ⋅
 
La ubicación de la fuerza resultante “x” se determina con la  expresión 
3.12:     
Mrem
x
Pe
=
 
Dónde: 
174,32 /Mrem t m ml= ⋅ = Momento remanente, 
4 75,30 /Rt Pe t ml= = =  Fuerza estabilizador de la cuarta etapa. 
Por lo tanto: 
174,32
75,30
2,32
x
x m
=
=
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La excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría se determina 
mediante la expresión 3.13:  
2
B
e x= −
 
Dónde: 
6,00B m= =  Ancho de la zapata del estribo (ver tabla 3.1), 
2,32x m= = Ubicación de la fuerza resultante. 
Por lo tanto: 
6,00 2,32
2
0,68
e
e m
= −
=
 
Las presiones admisibles del suelo de cimentación se determinas con la 
expresión 2.52: 
1,2
61 )Pe e
BL Bq
 
= ± 
 
 
Dónde: 
4 75,30 /Rt Pe t ml= = =  Fuerza estabilizador de la cuarta etapa, 
6,00B m= =  Ancho de la zapata del estribo (ver tabla 3.1), 
1,00L m=
 Ancho de diseño, 
0,68e m= = Excentricidad de la resultante respecto al eje de 
simetría, 
2 23,5 / 35 /qutl kg cm t m= = = Capacidad portante del suelo (ver 
numeral 3.1.2). 
Por lo tanto: 
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1,2
2 2
1
2 2
2
75,30 6*0,681
6,00*1,00 6,00
21,15 / 207,36 /
3,95 / 38,78 /
t m kN m
t m kN m
q
q
q
 
= ± 
 
= =
= =
           
Con lo cual se verifica que:  
2 2
1
2 2
2
21,15 / 35 /
3,95 / 35 /
t m qutl t m
t m qutl t m
q
q
= =
= =
<
<
 
∴ Los esfuerzos producidos por el estribo se encuentran dentro del límite 
admisible por lo que no existe asentamiento. 
La distribución de presiones es como se indica en la figura 3.12. 
MURO DE ALA: 
Verificación de las dimensiones según sus etapas constructivas: 
Etapa 1: Muro de Ala construido, bajo la acción de su peso propio y la 
presión del relleno.  
Coeficiente de presión activa se determina con la expresión 2.27: 
21 tan 45
1 2
senka
sen
φ φ
φ
 
 
 
−
= = −
+
 
Dónde: 
34φ = °= Angulo de fricción interna del suelo de relleno (numeral 
3.1.2). 
Por lo tanto: 
2 34tan 45 0,28
2
ka   
 
= − =
 
El empuje activo del suelo se determina con la expresión 2.31: 
21
* *
2
Ea ka Hγ=
 
Dónde: 
0,28ka = = Coeficiente de empuje activo del suelo, 
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31,90 /t mγ = = Peso específico del suelo de relleno (numeral 
3.1.2), 
6,50H m= = Altura del muro de ala (ver tabla 3.2). 
Por lo tanto: 
21
*0,28*1,90*6,50
2
11,35 / 111,28 /
Ea
Ea t ml kN ml
=
= =
 
El Momento de volcamiento se determina con la expresión 3.10: 
*
3
HMvol Ea=
 
Dónde: 
11,35 /Ea t ml= = Empuje activo del suelo, 
6,50H m= = Altura del muro de ala (ver tabla 3.2). 
Por lo tanto: 
6,3011,35*
3
24,59 / 241,11 /
Mvol
Mvol t m ml kN m ml
=
= ⋅ = ⋅
 
Momento Estabilizador 
Las dimensiones del muro de ala se establecen en la figura 3.7 y los 
pesos específicos de los materiales se encuentran en el numeral 3.1.2 y 
3.1.3. 
W 
Dimensiones del muro de ala γ 
material 
Peso BP Momento 
altura ancho espesor 
  
estabilizador 
 
m m m t/m3 t m t⋅m/ml 
wa 5,80 1,00 2,40 1,90 26,45 3,05 80,67 
wb 5,80 1,00 0,20 2,40 2,78 1,75 4,87 
wc 5,80 1,00 0,25 2,40 1,74 1,57 2,73 
wd 0,70 1,00 4,25 2,40 7,14 2,13 15,17 
    
Peso (W) 38,11 Me 103,44 
Tabla 3.5. Momentos Estabilizadores del Muro de Ala 
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Figura 3.17. Fuerzas actuantes en la etapa 1 
38,11 / 373,75 /
103,44 / 1014,37 /
11,66 / 114,38 /
Pe t ml kN ml
Me t m ml kN m ml
Wpp t ml kN ml
= =
= ⋅ = ⋅
= =
 
Dónde: 
Pe = Peso estabilizador, 
Me = Momento estabilizador, 
Wpp =Peso propio del muro de ala. 
Calculo de la estabilidad del estribo al volcamiento, deslizamiento, 
presiones admisibles 
La estabilidad al volcamiento se determina con la expresión 2.49:      
1,5 2,0
Me
FSv ó
Mv
= ≥∑
∑
 
Dónde: 
103,44 /Me t m ml= ⋅ =  Momento estabilizador, 
24,59 /Mv t m ml= ⋅ =  Momento de volcamiento, 
1,5FSV = =  Factor de seguridad asumido al volcamiento. 
6,50
Ea
6,50/3
wawb
wc
wd
A
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Por lo tanto: 
103,44 1,5
24,59
4,21 1,5
FSv
FSv FSV>
= ≥
= =
    
∴ No se produce volcamiento en el muro de ala             
La estabilidad al deslizamiento se determina con la expresión 2.50: 
1,5 2,0
Fe
FSd ó
Fv
= ≥∑
∑
 
Dónde: 
*Fe Pe µ= =  Fuerza estabilizadora, 
38,11 /Pe t ml= =  Peso estabilizador, 
0,60µ = =  Coeficiente de rozamiento entre hormigón y suelo (ver 
numeral 3.1.3), 
11,35 /Ea Fv t ml= = =  Fuerza de volcamiento, 
1,5FSD= =  Factor de seguridad asumido al deslizamiento. 
Por lo tanto: 
38,11*0,60 1,5
11,35
2,02 1,5
FSd
F DSd FS
= ≥
=>=
 
∴ No se produce deslizamiento en el estribo             
Momento remanente se determina con la expresión 3.11: 
Mrem Me Mv= −  
Dónde: 
103,44 /Me t m ml= ⋅ = Momento estabilizador, 
24,59 /Mv t m ml= ⋅ =  Momento de volcamiento. 
Por lo tanto: 
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103,44 24,59
78,85 / 773,26 /
Mrem
Mrem t m ml kN m ml
= −
= ⋅ = ⋅
                       
La ubicación de la fuerza resultante “x” se determina con la  expresión 
3.12: 
Mrem
x
Pe
=  
Dónde: 
78,85 /Mrem t m ml= ⋅ =  Momento remanente, 
38,11 /Pe t ml= =  Peso estabilizador. 
Por lo tanto: 
78,85
38,11
2,07
x
x m
=
=
          
La excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría se determina 
mediante la expresión 3.13:  
2
B
e x= −
 
Dónde: 
4,25B m= =  Ancho de la zapata del muro de ala (ver tabla 3.2), 
2,07x m= =  Ubicación de la fuerza resultante. 
Por lo tanto: 
4,25 2,07
2
0,06
e
e m
= −
=
 
Las presiones admisibles del suelo de cimentación se determinas con la 
expresión 2.52: 
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1,2
61 )Pe e
BL Bq
 
= ± 
 
 
Dónde: 
38,11 /Pe t ml= =  Peso estabilizador, 
4,25B m= =  Ancho de la zapata del muro de ala (ver tabla 3.2), 
1,00L m= = Ancho de diseño, 
0,06e m= = Excentricidad de la resultante respecto al eje de 
simetría, 
2 22,5 / 25 /qutl kg cm t m= = = Capacidad portante del suelo (ver 
numeral 3.1.2). 
Por lo tanto: 
1,2
2 2
1
2 2
2
38,11 6*0,061
4,25*1,00 4,25
9,68 / 94,90 /
8,26 / 80,98 /
t m kN m
t m kN m
q
q
q
 
= ± 
 
= =
= =
 
Con lo cual se verifica que:  
2 2
1
2 2
2
9,68 / 25 /
8,26 / 25 /
t m qutl t m
t m qutl t m
q
q
<
<
= =
= =
 
∴ Los esfuerzos producidos por el estribo se encuentran dentro del límite 
admisible por lo que no existe asentamiento. 
La distribución de presiones es como se indica en la figura 3.12 
Etapa 2: Muro de ala construido, bajo la acción de su peso propio, presión 
del relleno y fuerza sísmica 
EL coeficiente sísmico horizontal se determina mediante la expresión 2.43: 
0,50*Csh Ao=
 
Dónde: 
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0,25Ao= = Coeficiente de aceleración sísmica de la zona III (ver 
numeral 3.1.1). 
Por lo tanto: 
0,50*0,25
0,13
Csh
Csh
=
=
                
EL coeficiente sísmico vertical se determina mediante la expresión 2.44: 
0,70*Csv Csh=
 
Dónde: 
0,13Csh= =  Coeficiente sísmico horizontal. 
Por lo tanto: 
0,70*0,13
0,09
Csv
Csv
=
=
 
El cálculo de 'θ  se determina mediante la expresión 2.42:
 
1
'
1
Csh
tg
Csv
θ −  =  
− 
 
Dónde: 
0,13Csh= =  Coeficiente sísmico horizontal, 
0,09Csv = =  Coeficiente sísmico vertical. 
Por lo tanto: 
1 0,13
'
1 0,09
' 7,80o
tgθ
θ
−
 
=  
− 
=
 
La Fuerza sísmica del peso propio del muro de ala se determina con la 
expresión 3.14: 
*Fspp Csh Wpp=
 
Dónde: 
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0,13Csh= =  Coeficiente sísmico horizontal, 
11,66 /Wpp t ml= =  Peso propio del muro de ala. 
Por lo tanto: 
0,13*11,66
1, 46 / 14,30 /
Fspp
Fspp t ml kN ml
=
= =
             
El brazo de palanca de la fuerza sísmica debido al peso propio del muro 
de ala se encuentra en el centro de gravedad de este que es igual a:  
1,95
Brazo de palanca
Bspp m=
           
 Figura 3.18. Fuerzas actuantes en la etapa 2 
El momento sísmico por el peso propio del muro de ala se determina con 
la expresión 3.15: 
*Mspp Fspp Bspp=
 
Dónde: 
1,46 /Fspp t ml= =  Fuerza sísmica debido al muro de ala, 
Ea
A
6,50/3
wawb
wc
wd
6,502*6,50/3
∆DEa
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1,95Bspp m= =  Brazo de palanca de la fuerza sísmica del muro de 
ala, ubicada en el centro de gravedad del estribo. 
1, 46*1,95
2,85 / 27,91 /
Mspp
Mspp t m ml kN m ml
=
= ⋅ = ⋅
 
El coeficiente de presión dinámica activa se determina con la expresión de 
Mononobe–Okabe 2.40: 
( )
( ) ( ) ( )( ) ( )
2
2
2
'
'
cos ' ' 1
'
sen
Kas
sen sen
sen sen
sen sen
φ β θ
φ δ φ θ αθ β β θ δ β θ δ α β
+ −
=
 + − −
− − + 
− − +  
 
Dónde: 
0α = °=  Angulo de inclinación del suelo detrás del estribo (ver 
numeral 3.1.2), 
90β = °=  Angulo de inclinación del estribo respecto a la horizontal 
(ver numeral 3.1.2), 
34φ = °=  Angulo de fricción interna del suelo de relleno (ver 
numeral 3.1.2), 
´ 7,80θ = °=  Angulo debido a la acción del sismo. 
Por lo tanto: 
( )
( ) ( ) ( )( ) ( )
2
2
2
34 90 7.80
34 22.7 34 7.80 0
cos7.80 90 90 7.80 22.7 1
90 7.80 22.7 0 90
sen
Kas
sen sen
sen sen
sen sen
+ −
=
 + − −
− − + 
− − +  
0,345Kas =  
El incremento dinámico del empuje activo del suelo se determina con la 
expresión (2.39): 
( ) ( )21 * * * 1
2
DEa H Kas Ka Csvγ ∆ = − − 
 
 
Dónde: 
0,28ka = = Coeficiente de empuje activo del suelo, 
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31,90 /t mγ = = Peso específico del suelo de relleno (ver numeral 
3.1.2), 
6,50H m= = Altura del muro de ala (ver tabla 3.2), 
          
0,345Kas = = Coeficiente de presión dinámica activa, 
0,09Csv = =  Coeficiente sísmico vertical. 
Por lo tanto: 
( ) ( )21 *1,90*6,50 * 0,345 0, 28 * 1 0,09
2
2, 26 / 22, 20 /
DEa
DEa t ml kN ml
 ∆ = − − 
 
∆ = =
            
2
3
4,33
Brazo de palanca
z H
z m
 
=  
 
=
 
Momento por el incremento dinámico del empuje activo del suelo se 
determina con la expresión (3.16): 
*Msis DEa z= ∆
 
Dónde: 
2,26 /DEa t ml∆ = =  Incremento dinámico del empuje activo del 
suelo, 
4,33z m= =  Brazo de palanca del incremento dinámico del empuje 
activo del suelo. 
Por lo tanto: 
2, 26 * 4,33
9,81 / 96, 22 /
Msis
Msis t m ml kN m ml
=
= ⋅ = ⋅
 
Empuje total Ea + ∆ : conformado por el empuje de tierra, el incremento 
dinámico del empuje activo y la fuerza sísmica inercial del peso propio se 
determina con la expresión (3.17): 
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Ea Ea DEa Fspp+ ∆ = + ∆ +
 
Dónde: 
11,35 /Ea t ml= =  Empuje activo del suelo en la primera etapa, 
2,26 /DEa t ml∆ = =  Incremento dinámico del empuje activo del 
suelo, 
1,46 /Fspp t ml= =  Fuerza sísmica debido al muro de ala. 
Por lo tanto: 
11,35 2, 26 1, 46
15, 07 / 147, 78 /
Ea
Ea t ml kN ml
+ ∆ = + +
+ ∆ = =
 
Momento de volcamiento: las fuerzas que intentan volcar el estribo son el 
empuje activo, incremento dinámico del empuje activo y la fuerza sísmica 
inercial del peso propio se determina con la expresión (3.18): 
Mas Mv Msis Mspp= + +
 
Dónde: 
24,59 /Mv t m ml= ⋅ = Momento de volcamiento en la primera etapa, 
9,81 /Msis t m ml= ⋅ =  Momento del incremento dinámico del 
empuje activo del suelo, 
2,85 /Mspp t m ml= ⋅ =  Momento sísmico debido al muro de ala. 
Por lo tanto: 
24,59 9,81 2,85
37, 24 / 365, 24 /
Mas
Mas t m ml kN m ml
= + +
= ⋅ = ⋅
          
Calculo de la estabilidad del estribo al volcamiento, deslizamiento, 
presiones admisibles 
El cálculo es similar como lo establecido para la etapa 1 anteriormente 
realizada. 
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a) seguridad al volcamiento:       
Momento de volcamiento: Mas          37,24  t-m 
Momento estabilizador: Me        103,44  t-m 
Factor de seguridad:                2,78    
b) Seguridad al deslizamiento:       
Fuerza de deslizamiento: Ea + ∆           15,07  t 
Fuerza estabilizadora: Fe          22,87  t 
Factor de seguridad:                1,52    
c) Esfuerzo del suelo en el nivel de cimentación:     
Momento remanente: Me - Mas          66,19  t-m 
Posición de la resultante:     (x)             1,74  m 
Excentricidad de la resultante:            0,39  m 
Esfuerzo del suelo 1          13,88  t/m2 
Esfuerzo del suelo 2              4,05  t/m2 
Tabla 3.6. Estabilidad del Muro de Ala en segunda etapa 
La distribución de presiones es como se indica en la figura 3.12 
 3.4. DISEÑO DEL ESTRIBO 
El diseño del estribo se lo realiza por el método de factores de cargo o 
última resistencia según las Especificaciones AASHTO ESTANDAR [2], 
donde los estados críticos para el caso de estribos son las combinaciones 
de carga  I, II, III y VII. 
Una vez verificadas las dimensiones del estribo, se procede a establecer 
para cada elemento la combinación más crítica de cargas, tomando en 
cuenta el método de diseño seleccionado, el cual influye en los valores de 
los coeficientes γ y β, que intervienen en los estados de carga I, II y III= en 
el caso del estado de carga VII todos los coeficientes γ y β son iguales a 
1, independientemente del método de diseño adoptado. 
GRUPO I 
( ) ( )* * * * * *D L C E B SGrupo I D L I CF E B SFγ β β β β β β= + + + + + +       (3.35) 
Dónde: 
1,30γ = = Factor de Carga, 
1,00Dβ = = Coeficiente de mayoración, 
D =Carga muerta, 
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1,67L Iβ + = = Coeficiente de mayoración, 
L I+ = Carga viva más Impacto, 
CF = Fuerza centrífuga puente de eje recto, 
1,30Eβ = = Coeficiente de mayoración, 
E = Presión de tierra, 
B = Presión hidráulica ascendente. No existe nivel freático, 
SF = Presión de flujo de corriente sobre el nivel de crecida. 
Simplificando la ecuación (3.35) tenemos: 
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*Grupo I D L I E= + + +                  (3.36) 
GRUPO II 
( ) [ ]* * * * *D E B S WGrupo II D E B SF Wγ β β β β β= + + + +    (3.37) 
Dónde: 
1,30γ = = Factor de Carga, 
1,00Dβ = = Coeficiente de mayoración, 
D =Carga muerta, 
1,30Eβ = = Coeficiente de mayoración, 
E = Presión de tierra, 
B = Presión hidráulica ascendente. No existe nivel freático, 
SF = Presión de flujo de corriente sobre el nivel de crecida, 
W =  Carga de viento en la estructura,  
Simplificando la ecuación (3.37) tenemos: 
( ) [ ]1.30 1.00* 1.30*Grupo II D E= +
   (3.38) 
GRUPO III 
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( ) ( )* * * * *
* * * *
D L C E B
S W WL LF
D L I CF E B
Grupo III
SF W WL LF
β β β β β
γ β β β β
+ + + + + 
=  
+ + + + 
    (3.39) 
Dónde: 
1,30γ = = Factor de Carga, 
1,00Dβ = = Coeficiente de mayoración, 
D =Carga muerta, 
1,67L Iβ + = = Coeficiente de mayoración, 
L I+ = Carga viva más Impacto, 
CF = Fuerza centrífuga puente de eje recto 
1,30Eβ = = Coeficiente de mayoración, 
E = Presión de tierra, 
B = Presión hidráulica ascendente. No existe nivel freático, 
SF = Presión de flujo de corriente sobre el nivel de crecida, 
W =  Carga de viento en la estructura, 
WL = Carga de viento en carga viva, 
1,00LFβ = = Coeficiente de mayoración, 
LF = Fuerza de frenado. 
Simplificando la ecuación (3.39) tenemos: 
( ) ( )1.30 1.00* 1.00* 1.30* 1.00*Grupo III D L I E LF= + + + +   (3.40) 
GRUPO VII 
( ) * * * * *D E B S EQGrupo VII D E B SF EQγ β β β β β = + + + +  (3.41) 
Dónde: 
1,30γ = = Factor de Carga, 
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1,00Dβ = = Coeficiente de mayoración, 
D =Carga muerta, 
1,00Eβ = = Coeficiente de mayoración, 
E = Presión de tierra, 
B = Presión hidráulica ascendente. No existe nivel freático, 
SF = Presión de flujo de corriente sobre el nivel de crecida, 
1,00EQβ = = Coeficiente de mayoración, 
EQ =  Carga Sísmica. 
Simplificando la ecuación (3.41) tenemos: 
( ) [ ]1.00 1.00* 1.00* 1.00*Grupo IIV D E EQ= + +
  (3.42) 
ESTRIBO IZQUIERDO 
3.4.1. Diseño del Cabezal 
El diseño del cabezal se debe realizar para diferentes alturas para 
determinar el acero de refuerzo por lo que las fuerzas y momentos se 
encuentran expresados en función de H Y=  
Por efecto de presión de suelo 
El empuje activo del suelo se determina con la expresión (2.31): 
21
* *
2
Ea ka Yγ=  
Dónde: 
0,28ka = = Coeficiente de empuje activo del suelo, 
31,90 /t mγ = = Peso específico del suelo de relleno (numeral 
3.1.2). 
Por lo tanto: 
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2
2
1
* 0, 28*1,90 *
2
0, 27
Ea Y
Ea Y
=
=
     
Momento del empuje activo (figura 3.19) se determina con la expresión 
(3.10):  
*
3
YMvol Ea=  
Dónde: 
20,27Ea Y= = Empuje activo del suelo. 
Por lo tanto: 
30,09Ma Y t m= ⋅
 
Por efecto del sismo 
El incremento dinámico del empuje activo del suelo se determina con la 
expresión (2.39): 
( ) ( )21 * * * 1
2
DEa Y Kas Ka Csvγ ∆ = − − 
 
 
Dónde: 
0,28ka = = Coeficiente de empuje activo del suelo, 
31,90 /t mγ = = Peso específico del suelo de relleno (numeral 
3.1.2), 
          
0,345Kas = = Coeficiente de presión dinámica activa, 
0,09Csv = =  Coeficiente sísmico vertical. 
Por lo tanto: 
( ) ( )2
2
1
*1,90 * * 0,345 0,28 * 1 0,09
2
0,05
DEa Y
DEa Y
 ∆ = − − 
 
∆ =
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El incremento dinámico del empuje activo de la tierra se encuentra 
localizado a los dos tercios de la altura=z 
El momento por el incremento dinámico del empuje activo del suelo (figura 
3.19) se determina con la expresión (3.16): 
*Msis DEa z= ∆
 
Dónde: 
20,05DEa Y∆ = =  Incremento dinámico del empuje activo del suelo, 
2
3
z Y =  
 
=  Brazo de palanca del incremento dinámico del empuje 
activo del suelo. 
Por lo tanto: 
3
*
0,04
Msis DEa z
Msis Y t m
= ∆
= ⋅
 
Fuerza sísmica del peso propio del cabezal se determina con la expresión 
3.43: 
* * *Fspp tbw Y Cshγ=                                    (3.43) 
Dónde: 
0,13Csh= =  Coeficiente sísmico horizontal, 
0,30tbw= =  Espesor del cabezal del estribo (ver tabla 3.1), 
32,40 /t mγ = = Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
0,30 * * 2, 40 * 0,13
0,09 *
Fspp Y
Fspp Y
=
=
 
La fuerza sísmica del peso propio del cabezal se encuentra localizada a la 
mitad de la altura del cabezal 
El momento sísmico por el peso propio del cabezal (figura 3.19) se 
determina con la expresión (3.15): 
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*Mspp Fspp Bspp=
 
Dónde: 
0,09*Fspp Y= =  Fuerza sísmica debido al cabezal, 
2
YBspp = = Brazo de palanca de la fuerza sísmica del cabezal, 
ubicada en el centro de gravedad del cabezal. 
Por lo tanto: 
2
0,09 *
2
0,045
YMspp Y
Mspp Y t m
=
= ⋅
 
Por efecto de la sobrecarga  
El cálculo del momento debido al empuje de la sobrecarga (figura 3.19) se 
determina con la expresión 3.44:   
*LSM LS Br=                                       (3.44) 
Dónde: 
2,09Es LS t= = =  Empuje de la sobrecarga viva, 
2
YBspp = = Brazo de palanca del empuje de la sobrecarga. 
Por lo tanto: 
2,09 *
2
1,05
LS
LS
YM
M Y t m
=
= ⋅        
Por efecto de la fuerza de frenado 
El cálculo del momento debido a la fuerza de frenado (figura 3.19) se 
determina con la expresión 3.45:   
*LFM LF Br=                                       (3.45) 
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Dónde: 
0,34 /LF t ml= =  Fuerza de frenado, 
1,83Bp Y= + = Brazo de palanca de la fuerza de frenado. 
Por lo tanto: 
0,34*(1,83 )LFM Y t m= + ⋅  
hEQ
Ea
h/3
z
2h/3
∆DEa
sección 1
Y
LF
hLF q
 
Figura 3.19. Esquema de las fuerzas actuantes en el cabezal 
Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO Estándar [2] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.16). 
Sección 1: Para una altura Y=2,10m 
Calculo del momento último para las diferentes combinaciones de carga 
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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El momento para el grupo de carga I se determina con la expresión (3.36):  
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*D EL IGrupo I M M M+ = + +   
Dónde: 
0,00 /DM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta, 
0,00 /L IM t m ml+ = ⋅ =  Momento por carga viva más Impacto, 
E LSM M Ma= + = Momento por presión de tierra, 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva, 
30,09Ma Y= = Momento por Empuje activo, 
2,10Y m= = Altura del cabezal. 
Por lo tanto: 
31,30 1,00 * 0,00 1,67 * 0,00 1.30 * ((1,05* 2,10) (0,09 * 2,10 ))
5,12 / 50, 20 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = + + + 
= ⋅ = ⋅
 
El momento para el grupo de carga II se determina con la expresión 3.38:  
( ) [ ]1.30 1.00* 1.30*D EGrupo II M M= +
 
Dónde: 
0,00 /DM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta, 
E LSM M Ma= + = Momento por presión de tierra, 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva, 
30,09Ma Y= = Momento por Empuje activo, 
2,10Y m= = Altura del cabezal. 
Por lo tanto: 
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31,30 1,00 * 0,00 1.30 * ((1,05* 2,10) (0,09 * 2,10 ))
5,12 / 50, 20 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = + + 
= ⋅ = ⋅
 
El momento para el grupo de carga III se determina con la expresión 
(3.40):  
( ) ( )1.30 1.00* 1.00* 1.30* 1.00*D E LFL IGrupo III M M M M+ = + + +  
Dónde: 
0,00 /DM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta, 
0,00 /L IM t m ml+ = ⋅ =  Momento por carga viva más Impacto, 
E LSM M Ma= + = Momento por presión de tierra, 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva, 
30,09Ma Y= = Momento por Empuje activo, 
0,34*(1,83 )LFM Y= + = Momento por Fuerza de frenado, 
2,10Y m= = Altura del cabezal. 
Por lo tanto: 
31,00 * 0,00 1,00 * 0,00 1.30 * ((1,05* 2,10) (0,09 * 2,10 ))
1,30
1,00 * 0,34 * (1,83 2,10)
6,84 / 67,05 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 + + +
=  
+ + 
= ⋅ = ⋅
 
El momento para el grupo de carga VII se determina con la expresión 
(3.42):  
( ) 1.00 1.00* 1.00* 1.00*D E EQGrupo IIV M M M = + +   
Dónde: 
0,00 /DM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta, 
E LSM M Ma= + = Momento por presión de tierra, 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva, 
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30,09Ma Y= = Momento por Empuje activo, 
3 20,04 0,045EQM Y Y= + = Momento por Fuerza sísmica, 
2,10Y m= = Altura del cabezal. 
Por lo tanto: 
3
3 2
1,00 * 0,00 1,00 * ((1,05* 2,10) (0,09 * 2,10 ))
1,00
1,00 * (0,04 * 2,10 0,045* 2,10 )
3,56 / 34,89 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 + +
=  
+ + 
= ⋅ = ⋅
 
De estos momentos se elige el de mayor magnitud, el cual es del Estado 
de carga III. 
6,84 / 67,05 /Mu t m ml kN m ml= ⋅ = ⋅
 
La altura efectiva:  
0,30 0, 075 0, 225d tbw rec m= − = − =
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la siguiente 
expresión  
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=        (3.46) 
Dónde: 
56,84 10 /Mu kg m ml= ∗ ⋅ =  Momento flector último de la sección, 
100b cm= =  Ancho de la sección de diseño, 
22,5d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
0,90φ = =  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión, 
2
' 240f c kg cm= =  Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
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5
2
6,84 10 0,063
0,90 * 240 *100 * 22,5
k ∗= =
   
El índice de refuerzo se determina con la expresión 3.47 
 
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
           (3.47) 
Dónde: 
0,063k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,063 0,0650
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar se determina con las 
expresiones 3.48 y 3.49: 
min
14
fyρ =          (3.48) 
  min
´0,80 f cfyρ =     (3.49) 
Dónde: 
2
' 240f c kg cm= =  Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
24200fy kg cm= =  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
min
14 0, 0033
4200
ρ = =
      min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
 
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión 3.50: 
´f c
w fyρ =      (3.50) 
Dónde: 
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0,0650w = =  Índice de refuerzo, 
2
' 240f c kg cm= =  Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
24200fy kg cm= =  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2400, 0650 * 0, 0037
4200
ρ = =
     
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56): 
* ´*As b dρ=  
Dónde: 
0, 0037ρ = =  Cuantía de acero de refuerzo, 
100b cm= =  Ancho de la sección de diseño, 
22,5d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20, 0037 *100 * 22,5 8,36 /As cm m= =
 
Por lo que se coloca 1φ 18 @ 0,30 m verticalmente en la cara interior del 
cabezal.  
Acero por temperatura: 
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56): 
* ´*As b dρ=  
Dónde: 
0,002ρ° = = Cuantía de acero por temperatura,   
100b cm= =  Ancho de la sección de diseño, 
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22,5d cm= = Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20, 002 *100 * 22,5 4,50 /As cm m° = =
 
Cara interior:   2
1 1,50 /
3
As cm m° =
 
Cara exterior:  2
2 3,00 /
3
As cm m° =
 
Por lo que se coloca: 
Cara interior: cara que se encuentra en contacto con el suelo: 1φ 8 @ 0,30 
m 
Cara exterior: cara en el lado opuesto a la cara en contacto con el suelo: 
1φ8@0,15 m. 
Diseño a corte: 
El corte para el grupo de carga I se determina con la expresión (3.36):  
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*Grupo I D L I E= + + +   
Dónde: 
0,00 /D t ml= =  Carga muerta, 
0,00 /L I t ml+ = =  Carga viva más Impacto, 
E LS Ea= + =  Presión de tierra, 
2,09 /LS t ml= =  Sobrecarga viva, 
20,27Ea Y= =  Empuje activo, 
2,10Y m= =  Altura del cabezal. 
Por lo tanto: 
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21,30 1,00 * 0,00 1,67 * 0,00 1,30 * (2,09 (0, 27 * 2,10 ))
5,54 54,35
Vu
Vu t kN
 = + + + 
= =
 
El corte para el grupo de carga II se determina con la expresión (3.38):  
( ) [ ]1.30 1.00* 1.30*Grupo II D E= +
 
Dónde: 
0,00 /D t ml= =  Carga muerta, 
E LS Ea= + =  Presión de tierra, 
2,09 /LS t ml= =  Sobrecarga viva, 
20,27Ea Y= =  Empuje activo, 
2,10Y m= =  Altura del cabezal. 
Por lo tanto: 
21,30 1,00 * 0,00 1,30 * (2,09 (0, 27 * 2,10 ))
5,54 54,35
Vu
Vu t kN
 = + + 
= =  
El corte para el grupo de carga III se determina con la expresión (3.40):  
( ) ( )1.30 1.00* 1.00* 1.30* 1.00*Grupo III D L I E LF= + + + +   
Dónde: 
0,00 /D t ml= =  Carga muerta, 
0,00 /L I t ml+ = =  Carga viva más Impacto, 
E LS Ea= + =  Presión de tierra, 
2,09 /LS t ml= =  Sobrecarga viva, 
20,27Ea Y= =  Empuje activo, 
0,34 /LF t ml= Fuerza de frenado, 
2,10Y m= =  Altura del cabezal. 
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Por lo tanto: 
21,30 1,00 * 0,00 1,00 * 0,00 1,30 * (2,09 (0, 27 * 2,10 )) 1,00 * 0,34
5,98 / 58,64 /
Vu
Vu t ml kN ml
 = + + + + 
= =
 
El corte para el grupo de carga VII se determina con la expresión (3.42):  
( ) [ ]1.00 1.00* 1.00* 1.00*Grupo IIV D E EQ= + +
 
Dónde: 
0,00 /D t ml= =  Carga muerta, 
E LS Ea= + =  Presión de tierra, 
2,09 /LS t ml= =  Sobrecarga viva, 
20,27Ea Y= =  Empuje activo, 
2(0,05 0,09 )EQ Y Y= + =  Fuerza sísmica, 
2,10Y m= =  Altura del cabezal. 
Por lo tanto: 
2
2
1,00 * 0,00 1,00 * (2,09 (0, 27 * 2,10 ))
1,00
1,00 * (0,05* 2,10 0,09 * 2,10)
3,70 / 36,33 /
Vu
Vu t ml kN ml
 + +
=  
+ + 
= =
 
De estos cortes se elige el de mayor magnitud, el cual es del Estado de 
carga III. 
5,98 / 58,64 /Vu t ml kN ml= =
 
Con la expresión (2.54) se determina la Resistencia nominal al corte 
* 0,53* ´ * ´*Vn f c b dφ φ=  
Dónde: 
100b cm= =  Ancho de la sección de diseño, 
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22,5d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
0,85φ = = Factor de reducción de resistencia para elementos a 
corte, 
2
' 240f c kg cm= =  Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
0,85* 0,53* ( 240 *10) *1* 0, 225
15,70 / 153,99 /
Vn
Vn t ml kN ml
φ
φ
=
= =
   
∴Como 154,05 58,70Vn kN Vu kNφ =>=  no es necesario colocar 
estribos en el cabezal. 
 
Figura 3.20. Armado del cabezal 
3.4.2. Diseño de la Pantalla 
El diseño de la pantalla se debe realizar para diferentes alturas para 
determinar el acero de refuerzo por lo que las fuerzas y momentos se 
encuentran expresados en función de H Y=  
Por efecto de presión de suelo 
2,10
,70 ,30
1Ø18mm@30cm
1Ø8mm@30cm
1Ø8mm@15cm
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El empuje activo del suelo se determina con la expresión (2.31): 
21
* *
2
Ea ka Yγ=  
Dónde: 
0,28ka = = Coeficiente de empuje activo del suelo, 
31,90 /t mγ = = Peso específico del suelo de relleno (ver numeral 
3.1.2). 
Por lo tanto: 
2
2
1
* 0, 28*1,90 *
2
0, 27
Ea Y
Ea Y
=
=
 
Momento del empuje activo (figura 3.21) se determina con la expresión 
(3.10):  
*
3
YMvol Ea=  
Dónde: 
20,27Ea Y= = Empuje activo del suelo. 
Por lo tanto: 
30,09Ma Y t m= ⋅
 
Por efecto de la sobrecarga    
El cálculo del momento debido al empuje de la sobrecarga (figura 3.21) se 
determina con la expresión (3.44):   
*LSM LS Br=  
Dónde: 
2,09Es LS t= = =  Empuje de la sobrecarga viva, 
2
YBspp = = Brazo de palanca del empuje de la sobrecarga. 
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Por lo tanto: 
2,09 *
2
1,05
LS
LS
YM
M Y t m
=
= ⋅        
Por efecto de la fuerza de frenado 
El cálculo del momento debido a la fuerza de frenado (figura 3.21) se 
determina con la expresión 3.44:   
*LFM LF Br=  
Dónde: 
0,34 /LF t ml= =  Fuerza de frenado, 
1,83Bp Y= + = Brazo de palanca de la fuerza de frenado. 
Por lo tanto: 
0,34*(1,83 )LFM Y t m= + ⋅  
Por efecto del sismo 
El incremento dinámico del empuje activo del suelo se determina con la 
expresión (2.39): 
( ) ( )21 * * * 1
2
DEa Y Kas Ka Csvγ ∆ = − − 
 
 
Dónde: 
0,28ka = = Coeficiente de empuje activo del suelo, 
31,90 /t mγ = = Peso específico del suelo de relleno (ver numeral 
3.1.2), 
          
0,345Kas = = Coeficiente de presión dinámica activa, 
0,09Csv = =  Coeficiente sísmico vertical. 
Por lo tanto: 
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( ) ( )2
2
1
*1,90 * * 0,345 0,28 * 1 0,09
2
0,05
DEa Y
DEa Y
 ∆ = − − 
 
∆ =
 
El incremento dinámico del empuje activo de la tierra se encuentra 
localizado a los dos tercios de la altura=z 
El momento por el incremento dinámico del empuje activo del suelo (figura 
3.21) se determina con la expresión (3.16): 
*Msis DEa z= ∆
 
Dónde: 
20,05DEa Y∆ = =  Incremento dinámico del empuje activo del suelo, 
2
3
z Y =  
 
=  Brazo de palanca del incremento dinámico del empuje 
activo del suelo. 
Por lo tanto: 
3
*
0,04
Msis DEa z
Msis Y t m
= ∆
= ⋅
 
Fuerza sísmica del peso propio del cabezal se determina con la expresión 
(3.43) 
1 * 1* *Fspp tbw H Cshγ=  
Dónde: 
0,13Csh= =  Coeficiente sísmico horizontal, 
0,30tbw= =  Espesor del cabezal del estribo, 
1 2,10H m= =  Altura del cabezal del estribo, 
32,40 /t mγ = = Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
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0,30 * 2,10 * 2,40 * 0,13
0,19 /
Fspp
Fspp t ml
=
=
 
La fuerza sísmica del peso propio del cabezal se encuentra localizada en 
el centroide del cabezal respecto a la base de la pantalla (figura 3.21). 
1 2,101 2,10 1,05
2 2
HBspp Y H Y Y= + − = + − = −  
El momento sísmico por el peso propio del cabezal (figura 3.21) se 
determina con la expresión (3.15): 
*Mspp Fspp Bspp=
 
Dónde: 
0,19 /Fspp t ml= =  Fuerza sísmica debido al cabezal, 
1,05Bspp Y= − = Brazo de palanca de la fuerza sísmica del cabezal. 
Por lo tanto: 
( )0,19 * 1,05 /Mspp Y t m ml= − ⋅  
Fuerza sísmica del peso propio de la pantalla se determina con la 
expresión 3.51: 
( )2 * * * 1Fspp Lp Csh Y Hγ= −                           (3.51) 
Dónde: 
0,13Csh= =  Coeficiente sísmico horizontal, 
1,00Lp m= =  Arranque de la pantalla del estribo, 
1 2,10H m= =  Altura del cabezal del estribo, 
32,40 /t mγ = = Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
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( )
( )
1,00 * 2, 40 * 0,13* 2,10
0,30 * 2,10
Fspp Y
Fspp Y
= −
= −
 
La fuerza sísmica del peso propio de la pantalla se encuentra localizada 
en el centroide de la pantalla (figura 3.21). 
1 2,10 0,50 1,05
2 2
Y H YBspp Y− −= = = −  
El momento sísmico por el peso propio de la pantalla (figura 3.21) se 
determina con la expresión (3.15): 
*Mspp Fspp Bspp=
 
Dónde: 
( )0,30 * 2,10Fspp Y= − =  Fuerza sísmica debido a la pantalla, 
0,50 1,05Bspp Y= − = Brazo de palanca de la fuerza sísmica de la 
pantalla. 
Por lo tanto: 
( ) ( )
2
0,30 0,63 * 0,50 1,05
0,15 0,63 0,6615
Mspp Y Y
Mspp Y Y
= − −
= − +
 
Momento total por la fuerza sísmica 
3 2
3 2
0,04 0.19 0,1995 0,15 0,63 0,6615
0,04 0,15 0, 44 0,462
EQ
EQ
M Y Y Y Y
M Y Y Y
= + − + − +
= + − +
 
Por efecto del peso propio del Estribo 
El momento por el peso propio del cabezal (figura 3.21) se determina con 
la expresión (3.15): 
*Mpp Fpp Bpp=
 
Dónde: 
1,51 /Fpp t ml= =  peso propio del cabezal, 
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0,35Bpp m= − = Brazo de palanca del peso propio del cabezal. 
Por lo tanto: 
1,51* 0,35
0,53 /
Mpp
Mpp t m ml
= −
= − ⋅
 
Por efecto de la carga muerta y viva de la superestructura 
El momento por la carga muerta de la superestructura (figura 3.21) se 
determina con la expresión (3.15): 
*Mpp Fpp Bpp=
 
Dónde: 
18,46 /CMR Fpp t ml= = =  carga muerta de la etapa 3, 
0,15Bpp m= = Brazo de palanca de la carga muerta. 
Por lo tanto: 
18, 46 * 0,15
2,77 /
Mpp
Mpp t m ml
=
= ⋅
 
El momento por la carga viva de la superestructura (figura 3.21) se 
determina con la expresión (3.15): 
*Mpp Fpp Bpp=
 
Dónde: 
7,63 /CVR Fpp t ml= = =  carga muerta de la etapa 3, 
0,15Bpp m= = Brazo de palanca de la carga muerta. 
Por lo tanto: 
7,63*0,15
1,14 /
Mpp
Mpp t m ml
=
= ⋅
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Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO Estándar [2] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.16). 
hEQ
Ea
h/3
z
2h/3
∆DEa
sección 1
sección 2
sección 3
Y
RCM
RzCM
LF
hLF
RCV
RzCV
q
 Figura 3.21. Esquema de las fuerzas actuantes en la pantalla 
Sección 1: Para una altura Y=5,80m 
Calculo del momento último para las diferentes combinaciones de carga 
El momento para el grupo de carga I se determina con la expresión (3.36)  
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*D EL IGrupo I M M M+ = + +   
Dónde: 
0,53 /DM t m ml= − ⋅ = Momento por carga muerta por el cabezal, 
2,77 /DM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la 
superestructura, 
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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1,14 /L IM t m ml+ = ⋅ =  Momento por carga viva más Impacto, 
E LSM M Ma= + = Momento por presión de tierra, 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva, 
30,09Ma Y= = Momento por Empuje activo, 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño. 
Por lo tanto: 
( ) ( )31,30 1.00* 0,53 2,77 1,67 *1,14 1,30 * 1,05*5,80 0,09*5,80
45,18 / 443,09 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = − + + + + 
= ⋅ = ⋅
 
El momento para el grupo de carga II se determina con la expresión (3.38)  
( ) [ ]1.30 1.00* 1.30*D EGrupo II M M= +
 
Dónde: 
0,53 /DM t m ml= − ⋅ = Momento por carga muerta por el cabezal, 
2,77 /DM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la 
superestructura, 
E LSM M Ma= + = Momento por presión de tierra, 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva, 
30,09Ma Y= = Momento por Empuje activo, 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño. 
Por lo tanto: 
( ) ( )31,30 1.00 * 0,53 2,77 1,30 * 1,05*5,80 0,09 *5,80
42,70 / 418,74 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = − + + + 
= ⋅ = ⋅
 
El momento para el grupo de carga III se determina con la expresión 
(3.40):  
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( ) ( )1.30 1.00* 1.00* 1.30* 1.00*D E LFL IGrupo III M M M M+ = + + +  
Dónde: 
0,53 /DM t m ml= − ⋅ = Momento por carga muerta por el cabezal, 
2,77 /DM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la 
superestructura, 
1,14 /L IM t m ml+ = ⋅ =  Momento por carga viva más Impacto, 
E LSM M Ma= + = Momento por presión de tierra, 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva, 
30,09Ma Y= = Momento por Empuje activo, 
0,34*(1,83 )LFM Y= + = Momento por Fuerza de frenado, 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño. 
Por lo tanto: 
( ) ( )
( )
31.00* 0,53 2,77 1,00*1,14 1,30* 1,05*5,80 0,09*5,80
1,30
1.00*0,34* 1,83 5,80
47,52 / 466,05 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 
− + + + +
 =
 + + 
= ⋅ = ⋅
 
El momento para el grupo de carga VII se determina con la expresión 
(3.42):  
( ) 1.00 1.00* 1.00* 1.00*D E EQGrupo IIV M M M = + +   
Dónde: 
0,53 /DM t m ml= − ⋅ = Momento por carga muerta por el cabezal, 
2,77 /DM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la 
superestructura, 
E LSM M Ma= + = Momento por presión de tierra, 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva, 
- 217 - 
30,09Ma Y= = Momento por Empuje activo, 
3 20,04 0,15 0, 44 0, 462EQM Y Y Y= + − + = Momento por Fuerza 
sísmica, 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño. 
Por lo tanto: 
( ) ( )
( )
3
3 2
1,00 * 0,53 2,77 1,00 * 1,05 *5,80 0,09 * 5,80
1,00
1,00 * 0,04 * 5,80 0,15* 5,80 0, 44 * 5,80 0, 462
35,70 / 350,15 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 
− + + + +
 =
 + − + 
= ⋅ = ⋅
 
De estos momentos se elige el de mayor magnitud, el cual es del Estado 
de carga III. 
47,52 / 466,05 /Mu t m ml kN m ml= ⋅ = ⋅
 
La altura efectiva:  
1, 00 0, 075 0,925d Lp rec m= − = − =
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
(3.46) 
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=  
Dónde: 
547,52 10 /Mu kg m ml= ∗ ⋅ =  Momento flector último de la sección, 
100b cm= =  Ancho de la sección de diseño, 
92,5d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
0,90φ = =  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión, 
2
' 240f c kg cm= =  Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
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5
2
47,52 10 0,026
0,90*240*100*92,5
k ∗= =
   
El índice de refuerzo se determina con la expresión (3.47) 
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
 
Dónde: 
0,026k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,026 0,0261
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso del cabezal: 
Por lo tanto: 
min
14 0, 0033
4200
ρ = =       min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
 
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión (3.50): 
´f c
w fyρ =  
Dónde: 
0,0261w = =  Índice de refuerzo, 
2
' 240f c kg cm= =  Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
24200fy kg cm= =  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2400,0261* 0,0015
4200
ρ = =      
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56): 
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* ´*As b dρ=  
Dónde: 
0,0033ρ = =  Cuantía de acero de refuerzo, 
100b cm= =  Ancho de la sección de diseño, 
92,5d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,0033*100*92,5 30,83 /As cm m= =
 
Por lo que se coloca 1φ25 @ 0.15 m verticalmente en la cara interior de la 
pantalla.  
Acero por temperatura: 
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56): 
* ´*As b dρ=  
Dónde: 
0, 002ρ ° = = Cuantía de acero por temperatura,   
100b cm= =  Ancho de la sección de diseño, 
92,5d cm= = Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,002*100*92,5 18,50 /As cm m° = =
 
Cara interior:   2
1 6,17 /
3
As cm m° =
 
Cara exterior:  2
2 12,33 /
3
As cm m° =
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Por lo que se coloca: 
Cara interior: cara que se encuentra en contacto con el suelo: 1φ14 @ 
0,25 m 
Cara exterior: cara en el lado opuesto a la cara en contacto con el suelo: 
1φ18 @ 0,20 m. 
Diseño a corte: 
Para la pantalla no es necesario verificar  al corte ya que la sección que 
resiste al corte abastece, pero si se requiere verificar se procedería como 
se realizó para el cabezal. 
 
Figura 3.22. Armado de la pantalla 
 
3.4.3. Diseño del Dedo 
Diseño del refuerzo a flexión: 
1Ø18mm@20cm
,40
6,00
1,70 3,30
3,70
,70 ,30
1,00
1Ø14mm@25cm
1Ø25mm@15cm
,70
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El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 2' 240f c kg cm=
 
(23,54 MPa). 
- Acero: 24200fy kg cm= (411,88 MPa). 
En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO Estándar [2] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.16) 
q1
q2
DEDO TALON
q4 q3
B
d
 
Figura 3.23. Distribución de presiones en el dedo 
Presiones sobre el dedo: 
Las presiones q1 y q2 son las determinadas en la etapa 5 ya que estas 
son las máximas que soporta el estribo, las presiones q3 y q4 se 
determina a través de relación de triángulos (figura 3.23) 
q1 = 17,72 t/m 173,81 kN/m 
q3 = 15,51 t/m 152,12 kN/m 
q2= 9,92 t/m 97,27 kN/m 
q4= 16,33 t/m 160,10 kN/m 
Tabla 3.7. Presiones sobre el dedo del Estribo 
El momento generado por las presiones del suelo se determina con la 
expresión 3.52:   
( )
2
* 2 1
6
LaMcm q qd= +
                                      (3.52) 
Dónde: 
1,70La td m= = =  Ancho del dedo (ver tabla 3.1), 
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1 17,72 /q t m= = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 3.7), 
3 15,51 /qd q t m= = = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 
3.7). 
Por lo tanto: 
( )
21,70
* 2 *17,72 15,51
6
24,55 / 240,71 /
Mcm
Mcm t m ml kN m ml
= +
= ⋅ = ⋅
    
El momento generado por peso propio del dedo se determina con la 
expresión 3.53:   
*Mpp Wpp Bp=
                                      (3.53) 
Dónde: 
* * *Wpp td Hz L γ= =  Peso del dedo, 
1,70td m= =  Ancho del dedo (ver tabla 3.1), 
0,70Hz m= = Altura de la zapata (ver tabla 3.1), 
1,00L m= =  Ancho de diseño, 
32,40 /t mγ = = Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3), 
1,70
2
Bp m= =  Brazo de palanca (ver figura 3.23). 
Por lo tanto: 
( ) 1,701,70*0,70*1,00* 2,40 *
2
2,43 23,81
Mcm
Mcm t m kN m
=
= − = −
 
Momento ultimo 
Se diseña para el primer estado de carga ya que para hallar las presiones 
solo existe carga muerta que se transmite al suelo, se determina con la 
expresión (3.36) 
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*Grupo I D L I E= + + +   
- 223 - 
( )1,30* 24,55 2,43
28,75 / 281,97 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
= −
= ⋅ = ⋅
 
La altura efectiva:  
0, 70 0, 075 0, 625d Hz rec m= − = − =
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
(3.46) 
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=  
Dónde: 
528,75 10 /Mu kg m ml= ∗ ⋅ =  Momento flector último de la sección, 
100b cm= =  Ancho de la sección de diseño, 
62,5d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
0,90φ = =  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión, 
2
' 240f c kg cm= =  Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
28,75 10 0,0341
0,90*240*100*62,5
k ∗= =
   
El índice de refuerzo se determina con la expresión (3.47): 
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
 
Dónde: 
0,0341k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
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1 1 2,36*0,0341 0,0348
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso del cabezal: 
Por lo tanto: 
min
14 0, 0033
4200
ρ = =       min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
 
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión (3.50): 
´f c
w fyρ =  
Dónde: 
0,0348w = =  Índice de refuerzo, 
2
' 240f c kg cm= =  Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
24200fy kg cm= =  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2400,0348* 0,0020
4200
ρ = =   
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56): 
* ´*As b dρ=  
Dónde: 
0,0033ρ = =  Cuantía de acero de refuerzo, 
100b cm= =  Ancho de la sección de diseño, 
62,5d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
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20,0033*100*62,5 20,83 /As cm m= =
 
Por lo que se coloca 1 φ 20 @ 0,15 m en la parte inferior del dedo.  
Diseño a corte: 
La reacción generada por las presiones del suelo se determina con la 
expresión 3.54: 
( )1
*( )
2
q qd
Rs La d
+
= −
                                      (3.54) 
Dónde: 
1,70La td m= = =  Ancho del dedo (tabla 3.1), 
1 17,72 /q t m= = Presión del suelo por metro lineal (tabla 3.7), 
4 16,33 /qd q t ml= = = Presión del suelo por metro lineal (tabla 3.7), 
0,625d m= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
17,72 16,33
* (1,70 0,625)
2
18,30 / 179, 47 /
Rs
Rs t ml kN ml
+
= −
= =
 
El corte para el grupo de carga I se determina con la expresión (3.36)  
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*Grupo I D L I E= + + +   
Dónde: 
2,86 /Wpp t ml= =  Peso del dedo, 
18,30 /Rs t ml= =  Reacción generada por las presiones del suelo. 
Por lo tanto: 
- 226 - 
1,30 *( )
1,30 *(18,30 2,86)
20,08 / 196,90 /
Vu Rs Wpp
Vu
Vu t ml kN ml
= −
= −
= =
 
Con la expresión (2.54) se determina la Resistencia nominal al corte 
* 0,53* ´ * ´*Vn f c b dφ φ=  
Dónde: 
100b cm= =  Ancho de la sección de diseño, 
= Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
0,85φ = = Factor de reducción de resistencia para elementos a 
corte, 
2
' 240f c kg cm= =  Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
0,85 * 0,53* ( 240 *10) *1* 0,625
43,62 / 427,76 /
Vn
Vn t ml kN ml
φ
φ
=
= =
  
∴Como 427,76 / 196,90 /Vn kN ml Vu kN mlφ >= =  no es necesario 
colocar estribos en el dedo. 
 
Figura 3.24. Armado del dedo 
62,5d cm=
6,00
,70
1,70 3,301,00
1Ø18mm@20cm1Ø20mm@15cm
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3.4.4. Diseño del Talón 
q1 q2
DEDO TALON
q5 q6
d
qsuelo
 
Figura 3.25. Distribución de presiones en el talón 
Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO Estándar [2] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.16) 
Presiones sobre el talón 
Las presiones q1 y q2 son las determinadas en la etapa 5 ya que estas 
son las máximas que soporta el estribo, las presiones q5 y q6 se 
determina a través de relación de triángulos (figura 3.23) 
q2 = 9,92 tn/m 97,27 kN/m 
q5 = 14,21 tn/m 139,37 kN/m 
q1= 17,72 tn/m 173,81 kN/m 
q6= 13,40 tn/m 131,40 kN/m 
Tabla 3.8. Presiones sobre el talón del Estribo 
El momento generado por las presiones del suelo se determina con la 
expresión (3.52):   
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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( )
2
2* 26
LaMcm q qd= +
 
Dónde: 
3,30La tt m= = =  Ancho del talón (ver tabla 3.1), 
2 9,92 /q t m= = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 3.8), 
5 14, 21 /qd q t m= = = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 
3.8). 
Por lo tanto: 
( )
( )
2
2
2
* 2 *
6
3,30
* 2*9,92 14,21
6
61,80 / 606,06 /
LMcm q qd
Mcm
Mcm t m ml kN m ml
= +
= +
= ⋅ = ⋅
   
El momento generado por peso propio del talón se determina con la 
expresión (3.53)   
*Mpp Wpp Bp=  
Dónde: 
* * *Wpp tt Hz L γ= =  Peso del talón, 
3,30La tt m= = =  Ancho del talón (ver tabla 3.1), 
= Altura de la zapata (ver tabla 3.1), 
=  Ancho de diseño, 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3), 
3,30
2
Bp m= =  Brazo de palanca (ver figura 3.25). 
Por lo tanto: 
0,70Hz m=
1,00L m=
32,40 /t mγ =
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( )
*
3,303,30* 0,70 *1* 2,40 *
2
9,15 / 89,71 /
Mpp Wpp Bp
Mpp
Mpp t m ml kN m ml
=
=
= ⋅ = ⋅
 
El momento generado por el suelo de relleno se determina con la 
expresión (3.53):   
*Mpps Wpps Bp=  
Dónde: 
36,37 /Wpps t ml= =  Peso del suelo de relleno (ver tabla 3.3), 
3,30
2
Bp m= =  Brazo de palanca (ver figura 3.25). 
Por lo tanto: 
*
3,3036,37 *
2
60,00 / 588,44 /
Mpps Wpps Bp
Mpps
Mpps t m ml kN m ml
=
=
= ⋅ = ⋅
 
El momento generado por la sobrecarga viva se determina con la 
expresión (3.53):   
*Mpps Wpps Bp=  
Dónde: 
*Wpps q tt= =  Peso del suelo de relleno (ver tabla 3.3), 
21,14 /q t m= =  Sobrecarga del suelo de relleno, 
3,30tt m= =  Ancho del talón (ver tabla 3.1), 
3,30
2
Bp m= =  Brazo de palanca (ver figura 3.25). 
Por lo tanto: 
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( )
*
3,301,14*3,30 *
2
6,21 / 60,87 /
Mpps Wpps Bp
Mpps
Mpps t m ml kN m ml
=
=
= ⋅ = ⋅
 
Momento ultimo 
Se diseña para el primer estado de carga ya que para hallar las presiones 
solo existe carga muerta que se transmite al suelo, se determina con la 
expresión (3.36): 
 
1,30*(61,80 9,15 60,00 6,21)
17,63 / 172,85 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
= − − −
= − ⋅ = − ⋅
 
El signo negativo significa que la zona de tracción es la superior del talón, 
por lo que el acero se debe colocar en dicha zona. 
La altura efectiva:  
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
(3.46) 
 
Dónde: 
517,63*10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección, 
=  Ancho de la sección de diseño, 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
=  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*Grupo I D L I E= + + +  
0, 70 0, 075 0, 625d Hz rec m= − = − =
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
62,5d cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
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Por lo tanto:  
5
2
17,63*10 0,0209
0,90*240*100*62,5
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión (3.47): 
 
 
Dónde: 
0,0209k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,0209 0,0212
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso del cabezal: 
Por lo tanto: 
       
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión (3.50): 
 
Dónde: 
0,0212w = =  Índice de refuerzo, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2100,0212* 0,0012
4200
ρ = =  
min
14 0, 0033
4200
ρ = = min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
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El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56): 
 
Dónde: 
0,0033ρ = =  Cuantía de acero de refuerzo, 
=  Ancho de la sección de diseño, 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,0033*100*62,5 20,83 /As cm m= =
 
Por lo que se coloca 1 φ 20 @ 0,15 m en la parte superior del talón.  
Diseño a corte: 
La reacción generada por las presiones del suelo se determina con la 
expresión (3.54): 
 
Dónde: 
3,30La tt m= = =  Ancho del talón (tabla 3.1), 
2 9,92 /q t m= = Presión del suelo por metro lineal (tabla 3.8), 
6 13, 40 /qd q t m= = = Presión del suelo por metro lineal (tabla 3.8), 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
* ´*As b dρ=
100b cm=
62,5d cm=
( )1
*( )
2
q qd
Rs La d
+
= −
0,625d m=
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( )2
* ( )
2
9,92 13,40
* (3,30 0,625)
2
31,19 / 305,85 /
q qd
Rs tt d
Rs
Rs t ml kN ml
+
= −
+
= −
= =
 
El corte para el grupo de carga I se determina con la expresión (3.36):  
 
Dónde: 
31,19 /Rs t ml= =  Reacción generada por las presiones del suelo, 
5,54 /Wpp t ml= =  Peso del talón, 
3,76 /Wpps t ml= =  Peso de la sobrecarga viva, 
36,37 /Ws t ml= =  Peso del suelo de relleno. 
Por lo tanto: 
1,30*( )
1,30*(31,19 5,54 3,76 36,37)
18,83 / 184,66 /
Vu Rs Wpp Wpps Ws
Vu
Vu t ml kN ml
= − − −
= − − −
= − = −
 
El signo negativo significa que el corte se genera por las cargas debido a 
peso propio del talón y del suelo de relleno.  
Con la expresión (2.54) se determina la Resistencia nominal al corte 
 
Dónde: 
=  Ancho de la sección de diseño, 
= Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
corte, 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto. 
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*Grupo I D L I E= + + +  
*0,53* ´ * ´*Vn f c b dφ φ=
100b cm=
62,5d cm=
0,85φ =
2
' 240f c kg cm=
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Por lo tanto:  
0,85* 0,53* ´ * ´*
0,85* 0,53*( 240 *10) *1* 0,625
43,62 / 427,76 /
Vn f c b d
Vn
Vn t ml kN ml
φ
φ
φ
=
=
= =
 
Como 427,76 / 18 ,66 4 /Vn kN ml Vu kN mlφ >= =  no es necesario 
colocar estribos en el talón. 
 
Figura 3.26. Armado del talón 
3.4.5. Diseño de la Viga de Asiento 
Este elemento se diseña para soportar las cargas provenientes de la 
superestructura. 
Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 2' 240f c kg cm=
 
(23,54 MPa). 
- Acero: 24200fy kg cm= (411,88 MPa). 
Para vigas y losas las Especificaciones AASHTO Estándar [2] 
recomiendan un recubrimiento mínimo de rmin= 2,50cm (ver tabla 2.16). 
El puente presenta un número de vigas de 3 con una longitud del estribo 
de 9,4m 
Reacción por carga viva en c/viga de la etapa 5  
23,91 / 234,45 /CVR v t viga kN viga= =  
Reacción por carga muerta en c/viga de la etapa 3 
∴
6,00
,70
1,70 3,301,00
1Ø18mm@20cm1Ø20mm@15cm
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57,84 / 567,23 /CMR t viga kN viga= =  
La carga última se obtiene mediante el grupo de carga I que se determina 
con la expresión (3.36)  
 
Por lo tanto: 
( )
[ ]
1,30 1,00 * 1,67 * 1,30 *
1,30 1,00 *57,84 1,67 * 23,91 1,30 *0
127,10 / 1246,39 /
Pu D L I E
Pu
Pu t viga kN viga
= + + +  
= + +
= =
 
La carga por metro lineal es igual a: 
* /
127,10 *3 / 9, 40
40,56 / 397,78 /
qu Pu N vigas L estribo
qu
qu t m kN m
= °
=
= =
 
Datos de corte (ver figura 3.27) 
V1= 0,00 t 0,00 kN 
V2= 68,96 t 676,23 kN 
V2= -58,14 t -570,16 kN 
V3= 63,55 t 623,20 kN 
V3= -63,55 t -623,20 kN 
V4= 58,14 t 570,16 kN 
V4= -68,96 t -676,23 kN 
V5= 0,00 t 0,00 kN 
Tabla 3.9. Cortes sobre la viga de asiento del Estribo 
Datos de momentos (ver figura 3.27) 
M1= 0,00 t-m 0,00 kN-m 
M2= 58,61 t-m 574,80 kN-m 
Mx1= 16,95 t-m 166,19 kN-m 
M3= 66,73 t-m 654,36 kN-m 
Mx2= 16,95 t-m 166,19 kN-m 
M4= 58,61 t-m 574,80 kN-m 
M5= 0,00 t-m 0,00 kN-m 
Tabla 3.10. Momentos sobre la viga de asiento del Estribo 
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*Grupo I D L I E= + + +  
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De las tablas 3.9 y 3.10 se obtienen el corte y momento ultimo los cuales 
son: 
68,96 676,23
66,73 654,36
Vu t kN
Mu t m kN m
= =
= ⋅ = ⋅
 
La viga se diseñara como una viga rectangular simplemente armada 
colocando el acero de refuerzo en la parte inferior. 
En la tabla 3.11 se encuentran los valores de la cuantía en función de las 
propiedades de los materiales. 
fy f´c B1 pb 0,75pb 0,5pb 
4200 
210 0,85 0,02125 0,01594 0,01063 
240 0,85 0,02429 0,01821 0,01214 
280 0,85 0,02833 0,02125 0,01417 
350 0,80 0,03333 0,02500 0,01667 
Tabla 3.11. Valores de la cuantía de acero 
El índice de refuerzo se obtiene de la expresión (3.50) 
´f c
w fyρ =  
Dónde: 
0,01821ρ = =  Índice de refuerzo (ver tabla 3.11), 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
42000,.1821*
240
0,3188
w
w
=
=
  
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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Figura 3.27. Diagrama de corte, momento que actúan en la viga 
La altura efectiva se calcula con la expresión 3.55: 
2
* ´ * * ( 0.59 )
Mud f c b w wφ= −                               (3.55) 
Dónde: 
=  Momento flector último de la sección, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión, 
=  Ancho de la sección de diseño, 
=  Índice de refuerzo. 
qu=40,56t/m
Pu=127,10 t
1.70 3.00 1.703.00
68,96
58,14
63,55
63,55
58,14
68,96
+
Vu (t)+ +
---
Mu (t.m)
58,61 66,73 58,61
16,95 16,95
+ + +
m
Pu=127,10 t Pu=127,10 t
566,73 10 /Mu kg m ml= ∗ ⋅
2
' 240f c kg cm=
0,90φ =
100b cm=
0,3188w =
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Por lo tanto: 
5
2
66,73*10
0,90* 240*100*(0,3188 0.59*0,3188 )
34,55
d
d cm
=
−
=
 
Por lo que tenemos un h= 40 cm. 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
(3.46) 
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=  
Dónde: 
566,73 10 /Mu kg m ml= ∗ ⋅ =  Momento flector último de la sección, 
100b cm= =  Ancho de la sección de diseño, 
34,55d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
0,90φ = = Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión, 
2
' 240f c kg cm= =  Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
66,73 10 0,2588
0,90*240*100*34,55
k ∗= =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión (3.47) 
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
 
Dónde: 
0, 2588k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
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1 1 2,36*0,2588 0,3188
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso del cabezal: 
Por lo tanto 
min
14 0, 0033
4200
ρ = =       min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
 
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión (3.50): 
´f c
w fyρ =  
Dónde: 
0,3188w = =  Índice de refuerzo, 
2
' 240f c kg cm= =  Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
24200fy kg cm= =  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2400,3188* 0,0182
4200
ρ = =     
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56): 
* ´*As b dρ=  
Dónde: 
0,0182ρ = =  Cuantía de acero de refuerzo, 
100b cm= =  Ancho de la viga de asiento, 
34,55d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
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20,0182*100*34,55 62,93As cm= =
 
Por lo que se coloca 10 φ 28 mm en la parte inferior de la viga.  
Acero mínimo: 
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56). 
* ´*As b dρ=  
Dónde: 
min 0,0033ρ = =  Cuantía de acero mínimo,   
100b cm= =  Ancho de la viga de asiento, 
34,55d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,0033*100*34,55 11,52As cm= =
 
Por lo que se coloca: 10 φ 12mm en la parte superior de la viga. 
Diseño a corte: 
Con la expresión (2.54) se determina la Resistencia nominal al corte 
* 0,53* ´ * ´*Vn f c b dφ φ=  
Dónde: 
100b cm= =  Ancho de la viga de asiento, 
34,55d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
0,85φ = = Factor de reducción de resistencia para elementos a 
corte, 
2
' 240f c kg cm= =  Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
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0,85 * 0,53* ( 240 *10) *1* 0,3455
24,11 236, 46
Vn
Vn t kN
φ
φ
=
= =
 
∴Como 236, 46 676, 23Vn kN Vu kNφ <= =  es necesario colocar 
estribos en la viga de asiento.  
La separación de los estribos lo calculamos con la expresión 3.56: 
* *Av fy dS
Vu Vc
=
−
                                         (3.56) 
Dónde: 
368,96 *10Vu kg= = Corte último de la sección, 
324,11*10Vc kg= = Resistencia nominal al corte proporcionado 
por el hormigón, 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo, 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Adoptamos: un estribo de dos ramales de φ 14mm donde: 
22*1,54Av cm= =  Área de acero para el estribo en cm2. 
Por lo tanto:  
3
2 *1,54* 4200 *34,55
68,96 *10
9,96
S
S cm
=
=
        
Adoptamos:     10,00S cm=        
24200fy kg cm=
34,55d cm=
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Figura 3.28. Armado de la viga de asiento    
3.4.6. Diseño de los Topes Sismorresistentes 
La acción del sismo provoca sobre el puente desplazamientos 
horizontales como transversales de la superestructura, por lo que es 
necesario diseñar topes sismorresistentes para evitar el desplazamiento 
transversal de la superestructura, evitando que la viga longitudinal exterior 
se salga del estribo provocando la caída del puente [12]. 
Los estribos y pilares deben considerar topes transversales que eviten el 
desplazamiento sísmico transversal de la superestructura. La altura de los 
topes debe ser mayor o igual a 30 cm [12]. 
Para el diseño de los topes transversales se considera la cuarta parte de 
la fuerza sísmica horizontal que actúa en sentido transversal en los 
extremos de ambos tramos [12]. 
Se debe tener una separación entre los topes y la superestructura igual al 
desplazamiento sísmico transversal, más 5 cm [12]. 
Esto se diseña mediante las especificaciones AASHTO Estándar [2], que 
establece utilizar anclajes que limitan dicho desplazamiento. 
Los anclajes se diseñan mediante la expresión 3.57: 
  
min * CMEQ A R=                                   (3.57) 
Dónde: 
minEQ =
 Fuerza sísmica que soporta la traba, 
,70 ,30
10Ø28mm
10Ø12mm
1Ø10mm@100cm
separador
1Ø14mm@10cm
,40
- 243 - 
0,25Ao= = Coeficiente de aceleración sísmica de la zona III (ver 
numeral 3.1.1), 
57,85CMR t= = Carga muerta por viga etapa 3 verificaciones del 
prediseño. 
Por lo tanto:  
min 0,25*57,85
min 14,46 / 141,83 /
EQ
EQ t traba kN traba
=
= =
 
Este resultado se modifica con el factor de modificación de respuesta 
sísmica que para el caso de trabas antisísmicas es de 0.80. 
min 14,46 / 0,80
min 18,08 / 177,29 /
EQ
EQ t traba kN traba
=
= =
 
Para determinar la armadura de anclaje se aplica la expresión 3.58: 
*
VAv fs µ=                                       (3.58) 
Dónde: 
Av =
 Armadura de anclaje en cm, 
3 218,08*10 /EQ V kg cm= = =  Fuerza cortante producida por el 
sismo 
0.40fs fy= = Esfuerzo de trabajo del acero, 
1,00µ = = Coeficiente de rozamiento entre hormigón-hormigos. 
Por lo tanto: 
2
18,08*1000
0.4 * 4200 *1
10,76
Av
Av cm
=
=
 
Por lo tanto se coloca 4 φ 18 mm en la cara que esta junto a la viga y se 
colocará 4 φ 12mm en la cara opuesta por armado. 
Para determinar la longitud de desarrollo se aplica la fórmula 3.59 para 
varillas corrugadas menores de 36mm de diámetro: 
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0.0059* *Ldb fyφ=
                                  (3.59) 
Dónde: 
Ldb =
 Longitud de desarrollo cm, 
1,8cmφ = =  Diámetro de la varilla en uso 
Por lo tanto:  
0,0059*1,80* 4200
44,60
Ldb
Ldb cm
=
=
 
Se adopta 45,00Ldb cm=  
 
Figura 3.29. Armado de la traba sismorresistente    
ESTRIBO DERECHO 
El diseño del cabezal, viga de asiento y traba sismorresistente del estribo 
izquierdo es el mismo que para el estribo derecho. La pantalla y la 
cimentación son diferentes ya que a estos elementos afecta directamente 
la fuerza sísmica proveniente de la superestructura que se transmite por 
el aparato de apoyo fijo, por lo que para el estribo derecho se procede a 
diseñar la pantalla y cimentación.  
12Ø18mm
1estrØ10mm@0,10m
,50
,25
,05
,25
,05
,30
,45
4Ø12mm
VIGA
TRABA
EXTERIOR
TRABA
INTERIOR
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3.4.7. Diseño de la Pantalla 
El diseño de la pantalla se debe realizar para diferentes alturas para 
determinar el acero de refuerzo por lo que las fuerzas y momentos se 
encuentran expresados en función de  
Por efecto de presión de suelo 
El empuje activo del suelo se determina con la expresión (2.31): 
 
Dónde: 
= Coeficiente de empuje activo del suelo, 
= Peso específico del suelo de relleno (ver numeral 
3.1.2). 
Por lo tanto: 
 
Momento del empuje activo (figura 3.30) se determina con la expresión 
(3.10):  
 
Dónde: 
= Empuje activo del suelo. 
Por lo tanto: 
 
Por efecto de la sobrecarga    
El cálculo del momento debido al empuje de la sobrecarga (figura 3.30) se 
determina con la expresión (3.44):   
H Y=
21
* *
2
Ea ka Yγ=
0,28ka =
31,90 /t mγ =
2
2
1
*0,28*1,90*
2
0,27
Ea Y
Ea Y
=
=
*
3
YMvol Ea=
20,27Ea Y=
30,09Ma Y t m= ⋅
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Dónde: 
=  Empuje de la sobrecarga viva, 
= Brazo de palanca del empuje de la sobrecarga. 
Por lo tanto: 
       
Por efecto de la fuerza de frenado 
El cálculo del momento debido a la fuerza de frenado (figura 3.30) se 
determina con la expresión 3.44:   
 
Dónde: 
=  Fuerza de frenado, 
= Brazo de palanca de la fuerza de frenado. 
Por lo tanto: 
 
Por efecto del sismo 
El incremento dinámico del empuje activo del suelo se determina con la 
expresión (2.39) 
 
Dónde: 
= Coeficiente de empuje activo del suelo, 
*LSM LS Br=
2,09Es LS t= =
2
YBspp =
2, 09 *
2
1,05
LS
LS
YM
M Y t m
=
= ⋅
*LFM LF Br=
0,34 /LF t ml=
1,83Bp Y= +
0,34 * (1,83 )LFM Y t m= + ⋅
( ) ( )21 * * * 1
2
DEa Y Kas Ka Csvγ ∆ = − − 
 
0,28ka =
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= Peso específico del suelo de relleno (ver numeral 
3.1.2), 
          
= Coeficiente de presión dinámica activa, 
=  Coeficiente sísmico vertical. 
Por lo tanto: 
 
El incremento dinámico del empuje activo de la tierra se encuentra 
localizado a los dos tercios de la altura=z 
El momento por el incremento dinámico del empuje activo del suelo (figura 
3.30) se determina con la expresión (3.16): 
 
Dónde: 
=  Incremento dinámico del empuje activo del suelo, 
=  Brazo de palanca del incremento dinámico del empuje 
activo del suelo. 
Por lo tanto: 
 
Fuerza sísmica del peso propio del cabezal se determina con la expresión 
(3.43): 
 
Dónde: 
=  Coeficiente sísmico horizontal, 
=  Espesor del cabezal del estribo, 
31,90 /t mγ =
0,345Kas =
0,09Csv =
( ) ( )2
2
1
*1,90 * * 0,345 0,28 * 1 0,09
2
0,05
DEa Y
DEa Y
 ∆ = − − 
 
∆ =
*Msis DEa z= ∆
20,05DEa Y∆ =
2
3
z Y =  
 
3
*
0,04
Msis DEa z
Msis Y t m
= ∆
= ⋅
1 * 1* *Fspp tbw H Cshγ=
0,13Csh =
0,30tbw =
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=  Altura del cabezal del estribo, 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
 
La fuerza sísmica del peso propio del cabezal se encuentra localizada en 
el centroide del cabezal respecto a la base de la pantalla (figura 3.30). 
1 2,101 2,10 1,05
2 2
HBspp Y H Y Y= + − = + − = −  
El momento sísmico por el peso propio del cabezal (figura 3.30) se 
determina con la expresión (3.15): 
 
Dónde: 
=  Fuerza sísmica debido al cabezal, 
1,05Bspp Y= − = Brazo de palanca de la fuerza sísmica del cabezal. 
Por lo tanto: 
( )0,19 * 1,05 /Mspp Y t m ml= − ⋅  
Fuerza sísmica del peso propio de la pantalla se determina con la 
expresión 3.60: 
                          (3.60) 
Dónde: 
=  Coeficiente sísmico horizontal, 
=  Arranque de la pantalla del estribo, 
=  Altura del cabezal del estribo, 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
1 2,10H m=
32,40 /t mγ =
0,30 * 2,10 * 2, 40 * 0,13
0,19 /
Fspp
Fspp t ml
=
=
*Mspp Fspp Bspp=
0,19 /Fspp t ml=
( )2 * * * 1Fspp Lp Csh Y Hγ= −
0,13Csh =
1,00Lp m=
1 2,10H m=
32,40 /t mγ =
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Por lo tanto: 
 
La fuerza sísmica del peso propio de la pantalla se encuentra localizada 
en el centroide de la pantalla (figura 3.30). 
1 2,10 0,50 1,05
2 2
Y H YBspp Y− −= = = −  
El momento sísmico por el peso propio de la pantalla (figura 3.30) se 
determina con la expresión (3.15): 
 
Dónde: 
=  Fuerza sísmica debido a la pantalla, 
0,50 1,05Bspp Y= − = Brazo de palanca de la fuerza sísmica de la 
pantalla. 
Por lo tanto: 
( ) ( )
2
0,30 0,63 * 0,50 1,05
0,15 0,63 0,6615
Mspp Y Y
Mspp Y Y
= − −
= − +
 
El momento sísmico por el peso propio de la superestructura (figura 3.30) 
se determina con la expresión (3.15): 
sup sup*MEQ EQ Bp=
 
Dónde: 
sup 5,54 /EQ t ml= =  Fuerza sísmica debido a la superestructura 
etapa 4 comprobaciones del prediseño, 
1 2,10 1,05
2 2
HBspp Y Y Y= − = − = − = Brazo de palanca de la fuerza 
sísmica de la superestructura. 
Por lo tanto: 
( )
( )
1,00 * 2, 40 * 0,13* 2,10
0,30 * 2,10
Fspp Y
Fspp Y
= −
= −
*Mspp Fspp Bspp=
( )0,30 * 2,10Fspp Y= −
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( )sup 5,54 * 1,05
sup 5,54 5,817 /
MEQ Y
MEQ Y t m ml
= −
= − ⋅
 
Momento total por la fuerza sísmica 
3 2
3 2
0,04 0.19 0,1995 0,15 0,63 0,6615 5,54 5,817
0,04 0,15 5,10 5,355
EQ
EQ
M Y Y Y Y Y
M Y Y Y
= + − + − + + −
= + + −
 
Por efecto del peso propio del Estribo 
El momento por el peso propio del cabezal (figura 3.30) se determina con 
la expresión (3.15): 
 
Dónde: 
=  peso propio del cabezal, 
= Brazo de palanca del peso propio del cabezal. 
Por lo tanto: 
 
Por efecto de la carga muerta y viva de la superestructura 
El momento por la carga muerta de la superestructura (figura 3.30) se 
determina con la expresión (3.15): 
 
Dónde: 
=  carga muerta de la etapa 3, 
= Brazo de palanca de la carga muerta. 
Por lo tanto: 
 
*Mpp Fpp Bpp=
1,51 /Fpp t ml=
0,35Bpp m= −
1,51* 0,35
0,53 /
Mpp
Mpp t m ml
= −
= − ⋅
*Mpp Fpp Bpp=
18,46 /CMR Fpp t ml= =
0,15Bpp m=
18,46 * 0,15
2,77 /
Mpp
Mpp t m ml
=
= ⋅
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El momento por la carga viva de la superestructura (figura 3.30) se 
determina con la expresión (3.15): 
 
Dónde: 
=  carga muerta de la etapa 3, 
= Brazo de palanca de la carga muerta. 
Por lo tanto: 
 
 Figura 3.30. Esquema de las fuerzas actuantes en la pantalla 
Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
*Mpp Fpp Bpp=
7,63 /CVR Fpp t ml= =
0,15Bpp m=
7,63* 0,15
1,14 /
Mpp
Mpp t m ml
=
= ⋅
hEQ
Ea
h/3
z
2h/3
∆DEa
sección 1
sección 2
sección 3
Y
RCM
RzCM
LF
hLF
RCV
RzCV
q
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO Estándar [2] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.16) 
Sección 1: Para una altura Y=5,80m 
Calculo del momento último para las diferentes combinaciones de carga 
El momento para el grupo de carga I se determina con la expresión (3.36)  
 
Dónde: 
= Momento por carga muerta por el cabezal, 
= Momento por carga muerta por la 
superestructura, 
=  Momento por carga viva más Impacto, 
= Momento por presión de tierra, 
= Momento por sobrecarga viva, 
= Momento por Empuje activo, 
= Altura de la sección de diseño. 
Por lo tanto: 
( ) ( )31,30 1.00* 0,53 2,77 1,67 *1,14 1,30 * 1,05*5,80 0,09*5,80
45,18 / 443,09 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = − + + + + 
= ⋅ = ⋅
 
El momento para el grupo de carga II se determina con la expresión (3.38)  
 
Dónde: 
= Momento por carga muerta por el cabezal, 
= Momento por carga muerta por la 
superestructura, 
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*D EL IGrupo I M M M+ = + + 
0,53 /DM t m ml= − ⋅
2,77 /DM t m ml= ⋅
1,14 /L IM t m ml+ = ⋅
E LSM M Ma= +
1,05*LSM Y=
30,09Ma Y=
5,80Y m=
( ) [ ]1.30 1.00* 1.30*D EGrupo II M M= +
0,53 /DM t m ml= − ⋅
2,77 /DM t m ml= ⋅
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= Momento por presión de tierra, 
= Momento por sobrecarga viva, 
= Momento por Empuje activo, 
= Altura de la sección de diseño. 
Por lo tanto: 
( ) ( )31,30 1.00 * 0,53 2,77 1,30 * 1,05*5,80 0,09 *5,80
42,70 / 418,74 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = − + + + 
= ⋅ = ⋅
 
El momento para el grupo de carga III se determina con la expresión 
(3.40):  
 
Dónde: 
= Momento por carga muerta por el cabezal, 
=Momento por carga muerta por la 
superestructura, 
=  Momento por carga viva más Impacto, 
= Momento por presión de tierra, 
= Momento por sobrecarga viva, 
= Momento por Empuje activo, 
= Momento por Fuerza de frenado, 
= Altura de la sección de diseño. 
Por lo tanto: 
( ) ( )
( )
31.00* 0,53 2,77 1,00*1,14 1,30* 1,05*5,80 0,09*5,80
1,30
1.00*0,34* 1,83 5,80
47,52 / 466,05 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 
− + + + +
 =
 + + 
= ⋅ = ⋅
 
E LSM M Ma= +
1,05*LSM Y=
30,09Ma Y=
5,80Y m=
( ) ( )1.30 1.00* 1.00* 1.30* 1.00*D E LFL IGrupo III M M M M+ = + + + 
0,53 /DM t m ml= − ⋅
2,77 /DM t m ml= ⋅
1,14 /L IM t m ml+ = ⋅
E LSM M Ma= +
1,05*LSM Y=
30,09Ma Y=
0,34*(1,83 )LFM Y= +
5,80Y m=
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El momento para el grupo de carga VII se determina con la expresión 
(3.42):  
 
Dónde: 
= Momento por carga muerta por el cabezal, 
= Momento por carga muerta por la 
superestructura, 
= Momento por presión de tierra, 
= Momento por sobrecarga viva, 
= Momento por Empuje activo, 
3 20,04 0,15 5,10 5,355EQM Y Y Y= + + − = Momento por Fuerza 
sísmica, 
= Altura de la sección de diseño. 
Por lo tanto: 
( ) ( )
( )
3
3 2
1.00 * 0,53 2,77 1.00 * 1,05*5,80 0,09 *5,80
1.00
1.00 * 0,04 *5,80 0,15*5,80 5,10 *5,80 5,355
62,01 / 608,11 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 
− + + +
 =
 + + + − 
= ⋅ = ⋅
 
De estos momentos se elige el de mayor magnitud, el cual es del Estado 
de carga VII. 
62,01 / 608,11 /Mu t m ml kN m ml= ⋅ = ⋅  
La altura efectiva:  
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
(3.46) 
( ) 1.00 1.00* 1.00* 1.00*D E EQGrupo IIV M M M = + + 
0,53 /DM t m ml= − ⋅
2,77 /DM t m ml= ⋅
E LSM M Ma= +
1,05*LSM Y=
30,09Ma Y=
5,80Y m=
1, 00 0, 075 0, 925d Lp rec m= − = − =
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Dónde: 
562,01*10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección, 
=  Ancho de la sección de diseño, 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
=  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
62,01*10 0,034
0,90*240*100*92,5
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión (3.47) 
 
Dónde: 
0,034k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,034 0,0342
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso del cabezal: 
Por lo tanto: 
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
92,5d cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
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La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión (3.50): 
 
Dónde: 
0,0342w = =  Índice de refuerzo, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2400,0342* 0,0020
4200
ρ = =      
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56): 
 
Dónde: 
0,0033ρ = =  Cuantía de acero de refuerzo, 
=  Ancho de la sección de diseño, 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
 
Por lo que se coloca 1φ25 @ 0.15 m verticalmente en la cara interior de la 
pantalla.  
min
14 0, 0033
4200
ρ = = min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
* ´*As b dρ=
100b cm=
92,5d cm=
20,0033*100*92,5 30,83 /As cm m= =
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Acero por temperatura: 
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56): 
 
Dónde: 
=Cuantía de acero por temperatura,   
=  Ancho de la sección de diseño, 
= Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
 
Cara interior:    
Cara exterior:   
Por lo que se coloca: 
Cara interior: cara que se encuentra en contacto con el suelo: 1φ14 @ 
0,25 m 
Cara exterior: cara en el lado opuesto a la cara en contacto con el suelo: 
1φ18 @ 0,20 m 
Diseño a corte: 
Para la pantalla no es necesario verificar  al corte ya que la sección que 
resiste al corte abastece, pero si se requiere verificar se procedería como 
se realizó para el cabezal. 
* ´*As b dρ=
0, 002ρ ° =
100b cm=
92,5d cm=
20,002*100*92,5 18,50 /As cm m° = =
21 6,17 /
3
As cm m° =
22 12,33 /
3
As cm m° =
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Figura 3.31. Armado de la pantalla 
3.4.8. Diseño del Dedo 
Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO Estándar [2] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.16) 
Presiones sobre el dedo: 
Las presiones q1 y q2 son las determinadas en la etapa 4 del estribo 
derecho ya que estas son las máximas que soporta el estribo, las 
presiones q3 y q4 se determina a través de relación de triángulos (figura 
3.23). 
1Ø18mm@20cm
,40
6,00
1,70 3,30
3,70
,70 ,30
1,00
1Ø14mm@25cm
1Ø25mm@15cm
,70
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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q1 = 21,15  t/m 207,36 kN/m 
q3 = 16,27  t/m 159,60 kN/m 
q2= 3,95  t/m 38,78 kN/m 
q4= 18,07  t/m 177,16 kN/m 
Tabla 3.12. Presiones sobre el dedo del Estribo 
El momento generado por las presiones del suelo se determina con la 
expresión (3.52):   
 
Dónde: 
=  Ancho del dedo (ver tabla 3.1), 
1 21,15 /q t ml= = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 3.12), 
3 16,27 /qd q t ml= = = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 
3.12). 
Por lo tanto: 
( )
21,70
* 2 * 21,15 16, 27
6
28,21 / 276,63 /
Mcm
Mcm t m ml kN m ml
= +
= ⋅ = ⋅
 
El momento generado por peso propio del dedo se determina con la 
expresión (3.53):   
 
Dónde: 
=  Peso del dedo, 
=  Ancho del dedo (ver tabla 3.1), 
= Altura de la zapata (ver tabla 3.1), 
=  Ancho de diseño, 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3), 
( )
2
* 2 1
6
LaMcm q qd= +
1,70La td m= =
*Mpp Wpp Bp=
* * *Wpp td Hz L γ=
1,70td m=
0,70Hz m=
1,00L m=
32,40 /t mγ =
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=  Brazo de palanca (ver figura 3.23). 
Por lo tanto: 
 
Momento ultimo 
Se diseña para el primer estado de carga ya que para hallar las presiones 
solo existe carga muerta que se transmite al suelo, se determina con la 
expresión (3.36): 
 
Por lo tanto: 
( )1,30 * 28, 21 2, 43
33,52 / 328,67 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
= −
= ⋅ = ⋅
 
La altura efectiva:  
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
(3.46): 
 
Dónde: 
533,52*10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección, 
=  Ancho de la sección de diseño, 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
=  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión, 
1,70
2
Bp m=
( ) 1,701,70 * 0,70 *1,00 * 2, 40 *
2
2, 43 23,81
Mcm
Mcm t m kN m
=
= − = −
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*Grupo I D L I E= + + +  
0, 70 0, 075 0, 625d Hz rec m= − = − =
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
62,5d cm=
0,90φ =
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= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
33,52*10 0,0397
0,90*210*100*62,5
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión (3.47): 
 
Dónde: 
0,0397k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:   
1 1 2,36*0,0397 0,0407
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso del cabezal: 
Por lo tanto: 
       
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión (3.50): 
 
Dónde: 
0,0407w = =  Índice de refuerzo, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2
' 240f c kg cm=
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
min
14 0, 0033
4200
ρ = = min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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2100,0407 * 0,0023
4200
ρ = =    
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56). 
 
Dónde: 
=  Cuantía de acero de refuerzo, 
=  Ancho de la sección de diseño, 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
 
Por lo que se coloca 1 φ 20 @ 0,15 m en la parte inferior del dedo.  
Diseño a corte: 
La reacción generada por las presiones del suelo se determina con la 
expresión (3.54): 
 
Dónde: 
=  Ancho del dedo (ver tabla 3.1), 
1 21,15 /q t ml= = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 3.12), 
4 18,07 /qd q t ml= = = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 
3.12), 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
* ´*As b dρ=
0,0033ρ =
100b cm=
62,5d cm=
20,0033*100*62,5 20,83 /As cm m= =
( )1
*( )
2
q qd
Rs La d
+
= −
1,70La td m= =
0,625d m=
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21,15 18,07
* (1,70 0,625)
2
21,08 / 206,68 /
Rs
Rs t ml kN ml
+
= −
= =
 
El corte para el grupo de carga I se determina con la expresión (3.36):  
 
Dónde: 
2,86 /Wpp t ml= =  Peso del dedo, 
21,08 /Rs t ml= =  Reacción generada por las presiones del suelo. 
Por lo tanto: 
1,30* ( )
1,30* (21,08 2,86)
23,68 / 232, 27 /
Vu Rs Wpp
Vu
Vu t ml kN ml
= −
= −
= =
 
Con la expresión (2.54) se determina la Resistencia nominal al corte 
 
Dónde: 
=  Ancho de la sección de diseño, 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
=  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
corte, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
  
Como 427,76 / 232,27 /Vn kN ml Vu kN mlφ = ≥ =  no es necesario 
colocar estribos en el dedo. 
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*Grupo I D L I E= + + +  
*0,53* ´ * ´*Vn f c b dφ φ=
100b cm=
62,5d cm=
0,85φ =
2
' 240f c kg cm=
0,85 * 0,53* ( 240 *10) *1* 0,625
43,62 / 427, 76 /
Vn
Vn t ml kN ml
φ
φ
=
= =
∴
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Figura 3.32. Armado del dedo 
3.4.9. Diseño del Talón 
Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO Estándar [2] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.16) 
Presiones sobre el talón 
Las presiones q1 y q2 son las determinadas en la etapa 4 ya que estas 
son las máximas que soporta el estribo derecho, las presiones q5 y q6 se 
determina a través de relación de triángulos (figura 3.23). 
q2 = 3,95 tn/m 38,78 kN/m 
q5 = 13,41  tn/m 131,50 kN/m 
q1= 21,15  tn/m 207,36 kN/m 
q6= 11,62 tn/m 113,94 kN/m 
Tabla 3.13. Presiones sobre el talón del Estribo 
El momento generado por las presiones del suelo se determina con la 
expresión (3.52)   
( )
2
2* 26
LaMcm q qd= +
 
6,00
,70
1,70 3,301,00
1Ø18mm@20cm1Ø20mm@15cm
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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Dónde: 
3,30La tt m= = =  Ancho del talón (ver tabla 3.1), 
2 3,95 /q t m= = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 3.13), 
5 13, 41 /qd q t m= = = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 
3.13). 
Por lo tanto: 
( )
( )
2
2
2
* 2 *
6
3,30
* 2 *3,95 13,41
6
38,69 / 379, 44 /
LMcm q qd
Mcm
Mcm t m ml kN m ml
= +
= +
= ⋅ = ⋅
   
El momento generado por peso propio del talón se determina con la 
expresión (3.53):   
*Mpp Wpp Bp=  
Dónde: 
* * *Wpp tt Hz L γ= =  Peso del talón, 
3,30La tt m= = =  Ancho del talón (ver tabla 3.1), 
= Altura de la zapata (ver tabla 3.1), 
=  Ancho de diseño, 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3), 
3,30
2
Bp m= =  Brazo de palanca (ver figura 3.25). 
Por lo tanto: 
( )
*
3,303,30* 0,70 *1* 2,40 *
2
9,15 / 89,71 /
Mpp Wpp Bp
Mpp
Mpp t m ml kN m ml
=
=
= ⋅ = ⋅
 
0,70Hz m=
1,00L m=
32,40 /t mγ =
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El momento generado por el suelo de relleno se determina con la 
expresión (3.53)   
*Mpps Wpps Bp=  
Dónde: 
36,37 /Wpps t ml= =  Peso del suelo de relleno (ver tabla 3.3), 
3,30
2
Bp m= =  Brazo de palanca (ver figura 3.25). 
Por lo tanto: 
*
3,3036,37 *
2
60,00 / 588,44 /
Mpps Wpps Bp
Mpps
Mpps t m ml kN m ml
=
=
= ⋅ = ⋅
 
El momento generado por la sobrecarga viva se determina con la 
expresión (3.53)   
*Mpps Wpps Bp=  
Dónde: 
*Wpps q tt= =  Peso del suelo de relleno (ver tabla 3.3), 
21,14 /q t m= =  Sobrecarga del suelo de relleno, 
3,30tt m= =  Ancho del talón (ver tabla 3.1), 
3,30
2
Bp m= =  Brazo de palanca (ver figura 3.25). 
Por lo tanto: 
( )
*
3,301,14*3,30 *
2
6,21 / 60,87 /
Mpps Wpps Bp
Mpps
Mpps t m ml kN m ml
=
=
= ⋅ = ⋅
 
Momento ultimo 
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Se diseña para el primer estado de carga ya que para hallar las presiones 
solo existe carga muerta que se transmite al suelo, se determina con la 
expresión (3.36) 
 
Por lo tanto: 
1,30*(38,69 9,15 60,00 6,21)
47,67 / 467,46 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
= − − −
= − ⋅ = − ⋅
 
El signo negativo significa que la zona de tracción es la superior del talón, 
por lo que el acero se debe colocar en dicha zona. 
La altura efectiva:  
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
(3.46): 
 
Dónde: 
547,67 *10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección, 
=  Ancho de la sección de diseño, 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
=  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
47,67*10 0,0565
0,90*240*100*62,5
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión (3.47): 
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*Grupo I D L I E= + + +  
0, 70 0, 075 0, 625d Hz rec m= − = − =
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
62,5d cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
- 268 - 
 
Dónde: 
0,0565k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,0209 0,0585
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso del cabezal: 
Por lo tanto: 
       
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión (3.50): 
 
Dónde: 
0,0585w = =  Índice de refuerzo, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2100,0585* 0,00334
4200
ρ = =  
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56). 
 
Dónde: 
0,00334ρ = =  Cuantía de acero de refuerzo, 
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
min
14 0, 0033
4200
ρ = = min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
* ´*As b dρ=
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=  Ancho de la sección de diseño, 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,00334*100*62,5 20,90 /As cm m= =
 
Por lo que se coloca 1 φ 20 @ 0,15 m en la parte superior del talón.  
Diseño a corte: 
La reacción generada por las presiones del suelo se determina con la 
expresión (3.54): 
 
Dónde: 
3,30La tt m= = =  Ancho del talón (ver tabla 3.1), 
2 3,95 /q t m= = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 3.13), 
6 11,62 /qd q t m= = = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 
3.13), 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
( )2
*( )
2
3,95 11,62
*(3,30 0,625)
2
20,83 / 204,26 /
q qd
Rs tt d
Rs
Rs t ml kN ml
+
= −
+
= −
= =
 
El corte para el grupo de carga I se determina con la expresión (3.36)  
 
Dónde: 
100b cm=
62,5d cm=
( )1
*( )
2
q qd
Rs La d
+
= −
0,625d m=
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*Grupo I D L I E= + + +  
- 270 - 
20,83 /Rs t ml= =  Reacción generada por las presiones del suelo, 
5,54 /Wpp t ml= =  Peso del talón, 
3,76 /Wpps t ml= =  Peso de la sobrecarga viva, 
36,37 /Ws t ml= =  Peso del suelo de relleno. 
Por lo tanto: 
1,30*( )
1,30*(20,83 5,54 3,76 36,37)
Vu Rs Wpp Wpps Ws
Vu
= − − −
= − − −
 
32,30 / 316,72 /Vu t ml kN ml= − = −  
El signo negativo significa que el corte se genera por las cargas debido a 
peso propio del talón y del suelo de relleno.  
Con la expresión (2.54) se determina la Resistencia nominal al corte 
 
Dónde: 
=  Ancho de la sección de diseño, 
= Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
=  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
corte, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
0,85* 0,53* ´ * ´*
0,85* 0,53*( 240 *10) *1* 0,625
43,62 / 427,76 /
Vn f c b d
Vn
Vn t ml kN ml
φ
φ
φ
=
=
= =
 
Como 427,76 / 31 ,72 6 /Vn kN ml Vu kN mlφ >= =  no es necesario 
colocar estribos en el talón. 
*0,53* ´ * ´*Vn f c b dφ φ=
100b cm=
62,5d cm=
0,85φ =
2
' 240f c kg cm=
∴
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Figura 3.33. Armado del talón 
3.5. DISEÑO DEL MURO DE ALA 
Como la altura es H=6,50 m el diseño corresponde al de los muros de 
contención en voladizo por ser estructuras sometidas a flexión. Para 
diseñar el muro se debe dividir en secciones, para esto se debe obtener el 
momento en cada sección debido a empujes laterales y sismo respecto al 
punto crítico tomado de cada sección.  
El diseño se realiza por el método de factores de cargo o última 
resistencia según las Especificaciones AASHTO ESTANDAR [2], donde 
los estados críticos para el caso de muros son II y VII. 
3.5.1. Diseño de la Pantalla 
La pantalla del muro se comporta como un volado sujeto a la presión 
horizontal que ejerce la tierra y la sobrecarga, los momentos flectores 
resultantes originan tracción en la cara que se encuentra en contacto con 
el suelo, la cual debe ser reforzada con acero. 
El diseño de la pantalla se debe realizar para diferentes alturas para 
determinar el acero de refuerzo por lo que las fuerzas y momentos se 
encuentran expresados en función de  
Y es la distancia medida desde la parte superior del muro hacia abajo 
hasta el empotramiento de la pantalla con la cimentación. 
Por efecto de presión de suelo 
El empuje activo del suelo se determina con la expresión (2.31): 
 
Dónde: 
6,00
,70
1,70 3,301,00
1Ø18mm@20cm1Ø20mm@15cm
H Y=
21
* *
2
Ea ka Yγ=
- 272 - 
= Coeficiente de empuje activo del suelo, 
= Peso específico del suelo de relleno (ver numeral 
3.1.2). 
Por lo tanto: 
2
2
1
* 0, 28 *1,90 *
2
0, 27
Ea Y
Ea Y
=
=
 
Momento del empuje activo (figura 3.34) se determina con la expresión 
(3.10)  
*
3
hMa Ea=  
Dónde: 
= Empuje activo del suelo. 
Por lo tanto: 
 
Por efecto del sismo 
Incremento dinámico del empuje activo de la tierra, Momento por Empuje 
sísmico a una altura Y, se determina con la expresión (2.39): 
 
Dónde: 
= Coeficiente de empuje activo del suelo, 
= Peso específico del suelo de relleno (numeral 
3.1.2), 
          
= Coeficiente de presión dinámica activa, 
=  Coeficiente sísmico vertical. 
Por lo tanto: 
0,28ka =
31,90 /t mγ =
20,27Ea Y=
30,09Ma Y t m= ⋅
( ) ( )21 * * * 1
2
DEa Y Kas Ka Csvγ ∆ = − − 
 
0,28ka =
31,90 /t mγ =
0,345Kas =
0,09Csv =
- 273 - 
( ) ( )2
2
1
*1,90 * * 0,345 0,28 * 1 0,09
2
0,05
DEa Y
DEa Y
 ∆ = − − 
 
∆ =
 
El incremento dinámico del empuje activo de la tierra se encuentra 
localizado a los dos tercios de la altura=z 
El momento por el incremento dinámico del empuje activo del suelo (figura 
3.34) se determina con la expresión (3.16): 
 
Dónde: 
=  Incremento dinámico del empuje activo del suelo, 
=  Brazo de palanca del incremento dinámico del empuje 
activo del suelo. 
Por lo tanto: 
 
Fuerza sísmica del peso propio de la pantalla para la parte triangular se 
determina con la expresión 3.61: 
2( )
* * *
2 2
Lp tbw YFspp Csh
H
γ−=
                          (3.61) 
Dónde: 
=  Coeficiente sísmico horizontal, 
0, 45Lp m= =  Arranque de la pantalla del muro de ala (tabla 3.2), 
0, 20tbw m= =  Espesor de la pantalla del muro de ala (tabla 3.2), 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
*Msis DEa z= ∆
20,05DEa Y∆ =
2
3
z Y =  
 
3
*
0,04
Msis DEa z
Msis Y t m
= ∆
= ⋅
0,13Csh =
32,40 /t mγ =
- 274 - 
2
2
2
( )
* * *
2 2
(0, 45 0, 20)
* * 2, 40* 0,13
5,80 2
0,006 *
Lp tbw YFspp Csh
H
YFspp
Fspp Y
γ−=
−
=
=
 
La fuerza sísmica del peso propio de la pantalla se encuentra localizada 
en el centroide de la pantalla (figura 3.34). 
 
3
Brazo de palanca
YBspp =
                
El momento sísmico por el peso propio de la pantalla para la parte 
triangular (figura 3.34) se determina con la expresión (3.15): 
 
Dónde: 
20,006*Fspp Y= =  Fuerza sísmica debido a la pantalla parte 
triangular, 
3
YBspp = = Brazo de palanca de la fuerza sísmica de la pantalla 
parte triangular. 
Por lo tanto: 
2
3
0,006 *
3
0,002*
YMspp Y
Mspp Y
=
=
 
Fuerza sísmica del peso propio de la pantalla para la parte rectangular se 
determina con la expresión 3.62: 
* * *Fspp tbw Y Cshγ=                                  (3.62) 
Dónde: 
=  Coeficiente sísmico horizontal, 
0, 20tbw m= =  Espesor de la pantalla del muro de ala (tabla 3.2), 
*Mspp Fspp Bspp=
0,13Csh =
- 275 - 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
0,20 * * 2,40 *0,13
0,06*
Fspp Y
Fspp Y
=
=
 
La fuerza sísmica del peso propio de la pantalla se encuentra localizada 
en el centroide de la pantalla (figura 3.34). 
 
2
Brazo de palanca
YBspp =
                
El momento sísmico por el peso propio de la pantalla para la parte 
rectangular (figura 3.34) se determina con la expresión (3.15) 
 
Dónde: 
0,06*Fspp Y= =  Fuerza sísmica debido a la pantalla parte 
triangular, 
2
YBspp = = Brazo de palanca de la fuerza sísmica de la pantalla 
parte triangular. 
Por lo tanto: 
2
0,06 *
3
0,03*
YMspp Y
Mspp Y
=
=
 
Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
32,40 /t mγ =
*Mspp Fspp Bspp=
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
- 276 - 
En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO Estándar [2] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.16) 
 
Figura 3.34. Esquema de las fuerzas actuantes en la pantalla 
La altura efectiva en función de Y  
*
2
0, 20
* 0,20 0,075
5,80
tbwd Y tbw rec
H
d Y
 
= + − 
 
 
= + − 
 
 
Sección 1: Para una altura Y=2.00m 
Calculo del momento último para las diferentes combinaciones de carga 
El momento para el grupo de carga II se determina con la expresión (3.38)  
 
Dónde: 
0,00 /DM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la pantalla, 
= Momento por Empuje activo, 
2,00Y m= = Altura de la sección de diseño. 
Por lo tanto: 
sección 1
sección 2
sección 3
hEQ
Ea
h/3
z
2h/3
∆DEaY
( ) [ ]1.30 1.00* 1.30*D EGrupo II M M= +
30,09Ma Y=
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( )31,30* 0,00 0,09* 2,00
1, 21 / 11,87 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
= +
= ⋅ = ⋅
 
El momento para el grupo de carga VII se determina con la expresión 
(3.42)  
 
Dónde: 
0,00 /DM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la pantalla, 
= Momento por Empuje activo, 
3 20, 04 0,03EQM Y Y= + = Momento por Fuerza sísmica, 
2,00Y m= = Altura de la sección de diseño. 
Por lo tanto: 
( )3 3 21,00 * 0,00 0,09* 2,00 0,04* 2,00 0,03* 2,00
1,14 / 11,17 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
= + + +
= ⋅ = ⋅
 
De estos momentos se elige el de mayor magnitud, el cual es del Estado 
de carga II. 
1,21 / 11,87 /Mu t m ml kN m ml= ⋅ = ⋅
 
La altura efectiva:  
0, 20
* 2,00 0,20 0,075 0,194
5,80
d m = + − = 
 
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
(3.46): 
 
Dónde: 
51,21*10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección, 
( ) 1.00 1.00* 1.00* 1.00*D E EQGrupo IIV M M M = + + 
30,09Ma Y=
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
- 278 - 
=  Ancho de la sección de diseño, 
19,40d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
1,21*10 0,015
0,90*240*100*19,40
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión (3.47) 
 
Dónde: 
0,015k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,015 0,015
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar se determina con las 
expresiones (3.48) y (3.49): 
 
 
Dónde: 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
100b cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
min
14
fyρ =
min
´0,80 f cfyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
- 279 - 
Por lo tanto: 
       
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión (3.50): 
 
Dónde: 
0,015w = =  Índice de refuerzo, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2400,015* 0,0009
4200
ρ = =      
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56). 
 
Dónde: 
0,0033ρ = =  Cuantía de acero de refuerzo, 
=  Ancho de la sección de diseño, 
19,40d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,0033*100*19,40 6,47 /As cm m= =
 
Por lo que se coloca 1φ14@ 0,20 m verticalmente en la cara interior de la 
pantalla.  
Sección 2: Para una altura Y=4,00m 
min
14 0,0033
4200
ρ = =
min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
* ´*As b dρ=
100b cm=
- 280 - 
Calculo del momento último para las diferentes combinaciones de carga 
El momento para el grupo de carga II se determina con la expresión (3.38)  
 
Dónde: 
0,00 /DM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la pantalla, 
= Momento por Empuje activo, 
4,00Y m= = Altura de la sección de diseño. 
Por lo tanto: 
( )31,30 * 0,00 0,09 * 4,00
9,68 / 94,96 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
= +
= ⋅ = ⋅
 
El momento para el grupo de carga VII se determina con la expresión 
(3.42)  
 
Dónde: 
0,00 /DM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la pantalla, 
= Momento por Empuje activo, 
3 20, 04 0,03EQM Y Y= + = Momento por Fuerza sísmica, 
4,00Y m= = Altura de la sección de diseño. 
Por lo tanto: 
( )3 3 21,00 * 0,00 0,09* 4,00 0,04* 4,00 0,03* 4,00
8,63 / 84,67 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
= + + +
= ⋅ = ⋅
 
De estos momentos se elige el de mayor magnitud, el cual es del Estado 
de carga II. 
9,68 / 94,96 /Mu t m ml kN m ml= ⋅ = ⋅
 
( ) [ ]1.30 1.00* 1.30*D EGrupo II M M= +
30,09Ma Y=
( ) 1.00 1.00* 1.00* 1.00*D E EQGrupo IIV M M M = + + 
30,09Ma Y=
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La altura efectiva:  
0,20
* 4,00 0, 20 0,075 0,263
5,80
d m = + − = 
 
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
(3.46) 
 
Dónde: 
59,68*10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección, 
=  Ancho de la sección de diseño, 
26,3d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
9,68*10 0,065
0,90*240*100*26,3
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión (3.47) 
 
Dónde: 
0,065k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,065 0,0675
1,18
w
± −
= =
 
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
- 282 - 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar se determina con las 
expresiones (3.48) y (3.49): 
 
 
Dónde: 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
       
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión (3.50): 
 
Dónde: 
0,0675w = =  Índice de refuerzo, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
= Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2400,0675* 0,0039
4200
ρ = =      
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56). 
 
Dónde: 
0,0039ρ = =  Cuantía de acero de refuerzo, 
min
14
fyρ =
min
´0,80 f cfyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
min
14 0,0033
4200
ρ = =
min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
* ´*As b dρ=
- 283 - 
=  Ancho de la sección de diseño, 
26,3d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,0039*100*26,3 10,15 /As cm m= =
 
Por lo que se coloca 1φ16@ 0.20 m verticalmente en la cara interior de la 
pantalla.  
Sección 3: Para una altura Y=5,80m 
Calculo del momento último para las diferentes combinaciones de carga 
El momento para el grupo de carga II se determina con la expresión (3.38)  
 
Dónde: 
0,00 /DM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la pantalla, 
= Momento por Empuje activo, 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño. 
Por lo tanto: 
( )31,30 * 0,00 0,09 *5,80
29,52 / 289,50 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
= +
= ⋅ = ⋅
 
El momento para el grupo de carga VII se determina con la expresión 
(3.42)  
 
Dónde: 
0,00 /DM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la pantalla, 
= Momento por Empuje activo, 
100b cm=
( ) [ ]1.30 1.00* 1.30*D EGrupo II M M= +
30,09Ma Y=
( ) 1.00 1.00* 1.00* 1.00*D E EQGrupo IIV M M M = + + 
30,09Ma Y=
- 284 - 
3 20, 04 0,03EQM Y Y= + = Momento por Fuerza sísmica, 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño. 
Por lo tanto: 
( )3 3 21,00 * 0,00 0,09*5,80 0,04*5,80 0,03*5,80
25,87 / 253,68 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
= + + +
= ⋅ = ⋅
 
De estos momentos se elige el de mayor magnitud, el cual es del Estado 
de carga II. 
29,52 / 289,50 /Mu t m ml kN m ml= ⋅ = ⋅
 
La altura efectiva:  
0, 20
*5,80 0,20 0,075 0,325
5,80
d m = + − = 
 
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
(3.46) 
 
Dónde: 
529,52*10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección, 
=  Ancho de la sección de diseño, 
32,5d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
=  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
29,52*10 0,129
0,90*240*100*32,5
k = =
 
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
- 285 - 
El índice de refuerzo se determina con la expresión (3.47) 
 
Dónde: 
0,129k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,129 0,1411
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar se determina con las 
expresiones (3.48) y (3.49): 
 
 
Dónde: 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
       
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión (3.50): 
 
Dónde: 
0,1411w = =  Índice de refuerzo, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
min
14
fyρ =
min
´0,80 f cfyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
min
14 0,0033
4200
ρ = =
min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
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= Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2400,1411* 0,0081
4200
ρ = =      
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56). 
 
Dónde: 
0,0081ρ = =  Cuantía de acero de refuerzo, 
=  Ancho de la sección de diseño, 
32,5d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,0081*100*32,5 26,21 /As cm m= =
 
Por lo que se coloca 1φ20@ 0,10 m verticalmente en la cara interior de la 
pantalla.  
Acero por temperatura: 
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.43). 
 
Dónde: 
= Cuantía de acero por temperatura,  
=  Ancho de la sección de diseño, 
24200fy kg cm=
* ´*As b dρ=
100b cm=
* ´*As b dρ=
0, 002ρ ° =
100b cm=
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32,5d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,002*100*32,5 6,50 /As cm m= =
 
Cara interior:   2
1 2,17 /
3
As cm m° =
 
Cara exterior:  2
2 4,33 /
3
As cm m° =
 
Por lo que se coloca: 
Cara interior: cara que está en contacto con el suelo: 1φ8 @ 0,20 m 
Cara exterior: cara en el lado opuesto a la cara en contacto con el suelo: 
1φ12 @ 0,25 m 
Diseño a corte: 
La revisión del corte es en la unión de la pantalla con la cimentación a una 
altura Y=5.80 m 
El corte para el grupo de carga II se determina con la expresión (3.38)  
( ) [ ]1.30 1.00 * 1.30 *Grupo II D E= +  
Dónde: 
=  Carga muerta, 
=  Empuje activo del suelo de relleno, 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño. 
Por lo tanto: 
21.30 1.00 *0,00 1.30 *0,27 *5,80
15,17 / 149,74 /
Vu
Vu t ml kN ml
 = + 
= =
 
0,00 /D t ml=
20,27Ea Y=
- 288 - 
El corte para el grupo de carga VII se determina con la expresión (3.42)  
( ) [ ]1.00 1.00 * 1.00 * 1.00 *Grupo IIV D E EQ= + +  
Dónde: 
=  Carga muerta, 
=  Empuje activo del suelo de relleno, 
20,06 0,06EQ Y Y= + =  Fuerza sísmica, 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño. 
Por lo tanto: 
2 21.30 1.00 *0,00 1.30 *0, 27 *5,80 0,06*5,80 0,06*5,80
11,40 / 111,83 /
Vu
Vu t ml kN ml
 = + + + 
= =
 
De estos cortes se elige el de mayor magnitud, el cual es del Estado de 
carga II. 
15,17 / 149,74 /Vu t ml kN ml= =  
Con la expresión (2.54) se determina la Resistencia nominal al corte 
 
Dónde: 
=  Ancho de la sección de diseño, 
32,5d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
=  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
corte, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
0,85* 0,53* ( 240 *10) *1* 0,325
22,68 / 222, 44 /
Vn
Vn t ml kN ml
φ
φ
=
= =
 
0,00 /D t ml=
20,27Ea Y=
*0,53* ´ * ´*Vn f c b dφ φ=
100b cm=
0,85φ =
2
' 240f c kg cm=
- 289 - 
 
Figura 3.35. Armado de la pantalla 
Como 222,44 / 149,74 /Vn kN ml Vu kN mlφ >= =  no es necesario 
colocar estribos en la pantalla. 
3.5.2. Diseño del dedo 
Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
 
4,25
,70
1,40 2,40
,20
6,50
,45
5,80
1Ø12mm@25cm
1Ø14mm@20cm
1Ø8mm@20cm
1Ø16mm@20cm
1Ø20mm@10cm
∴
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
- 290 - 
 
Figura 3.36. Distribución de presiones en el dedo 
En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO Estándar [2] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.16). 
Las presiones q1 y q2 son las determinadas en la etapa 2 de la 
verificación del prediseño ya que estas son las máximas que soporta el 
muro de ala, las presiones q3 y q4 se determina a través de relación de 
triángulos (figura 3.36) 
q1 = 13,88 t/m 136,14 kN/m 
q3 = 10,64 t/m 104,39 kN/m 
q2= 4,05 t/m 39,74 kN/m 
q4= 12,09 t/m 118,56 kN/m 
Tabla 3.14. Presiones sobre el dedo del Muro de ala 
El momento generado por las presiones del suelo se determina con la 
expresión (3.52):   
 
Dónde: 
1,40La td m= = =  Ancho del dedo (ver tabla 3.2), 
1 13,88 /q t ml= = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 3.14), 
3 10,64 /qd q t ml= = = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 
3.14). 
Por lo tanto: 
q1
q2
DEDO TALON
q4 q3
B
d
( )
2
* 2 1
6
LaMcm q qd= +
- 291 - 
( )
21,40
* 2 *13,88 10,64
6
12,55 / 123,04 /
Mcm
Mcm t m ml kN m ml
= +
= ⋅ = ⋅
 
El momento generado por peso propio del dedo se determina con la 
expresión (3.53):   
 
Dónde: 
=  Peso del dedo, 
1,40La td m= = =  Ancho del dedo (ver tabla 3.2), 
= Altura de la zapata (ver tabla 3.2), 
=  Ancho de diseño, 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3), 
1,40
2
Bp m= =  Brazo de palanca (ver figura 3.36). 
Por lo tanto: 
( ) 1, 401,40 *0,70*1* 2,40 *
2
1,65 / 16,15 /
Mcm
Mcm t m ml kN m ml
=
= ⋅ = ⋅
 
Momento ultimo 
Se diseña para el primer estado de carga ya que para hallar las presiones 
solo existe carga muerta que se transmite al suelo, se determina con la 
expresión (3.36) 
 
Por lo tanto: 
( )1,30 * 12,55 1,65
14,17 / 138,97 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
= −
= ⋅ = ⋅
 
La altura efectiva:  
*Mpp Wpp Bp=
* * *Wpp td Hz L γ=
0,70Hz m=
1,00L m=
32,40 /t mγ =
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*Grupo I D L I E= + + +  
- 292 - 
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
(3.46) 
 
Dónde: 
514,17*10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección, 
=  Ancho de la sección de diseño, 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
=  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
14,17*10 0,0168
0,90*210*100*62,5
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión (3.47) 
 
Dónde: 
0,0168k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,0168 0,0170
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso de la pantalla: 
0, 70 0, 075 0, 625d Hz rec m= − = − =
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
62,5d cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
- 293 - 
Por lo tanto: 
       
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión (3.50): 
 
Dónde: 
0,0170w = =  Índice de refuerzo, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2100,0170 * 0,0010
4200
ρ = =   
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56). 
 
Dónde: 
=  Cuantía de acero de refuerzo, 
=  Ancho de la sección de diseño, 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
 
Por lo que se coloca 1 φ 20 @ 0,15 m en la parte inferior del dedo.  
Diseño a corte: 
min
14 0, 0033
4200
ρ = = min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
* ´*As b dρ=
0,0033ρ =
100b cm=
62,5d cm=
20,0033*100*62,5 20,83 /As cm m= =
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La reacción generada por las presiones del suelo se determina con la 
expresión (3.54) 
 
Dónde: 
1,40La td m= = =  Ancho del dedo (ver tabla 3.2), 
1 13,88 /q t ml= = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 3.14), 
4 12,09 /qd q t ml= = = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 
3.12), 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
13,88 12,09
* (1,40 0,625)
2
10,06 / 98,70 /
Rs
Rs t ml kN ml
+
= −
= =
 
El corte para el grupo de carga I se determina con la expresión (3.36)  
 
Dónde: 
2,35 /Wpp t ml= =  Peso del dedo, 
10,06 /Rs t ml= =  Reacción generada por las presiones del suelo. 
Por lo tanto: 
1,30 * ( )
1,30 * (10,06 2,35)
10,03 / 98,32 /
Vu Rs Wpp
Vu
Vu t ml kN ml
= −
= −
= =
 
Con la expresión (2.54) se determina la Resistencia nominal al corte 
 
( )1
*( )
2
q qd
Rs La d
+
= −
0, 625d m=
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*Grupo I D L I E= + + +  
*0,53* ´ * ´*Vn f c b dφ φ=
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Dónde: 
=  Ancho de la sección de diseño, 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
=  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
corte, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
  
Como 427,76 / 98,32 /Vn kN ml Vu kN mlφ >= =  no es necesario colocar 
estribos en el dedo. 
 
Figura 3.37. Armado del dedo 
3.5.3. Diseño del talón 
Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
100b cm=
62,5d cm=
0,85φ =
2
' 240f c kg cm=
0,85 * 0,53* ( 240 *10) *1* 0,625
43,62 / 427, 76 /
Vn
Vn t ml kN ml
φ
φ
=
= =
∴
4,25
,70
1,40 2,40,45
1Ø18mm@20cm1Ø20mm@15cm
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
- 296 - 
-  
Figura 3.38. Distribución de presiones en el talón del Muro de ala 
En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO Estándar [2] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.16) 
Presiones sobre el talón 
Las presiones q1 y q2 son las determinadas en la etapa 2 de la 
verificación del prediseño ya que estas son las máximas que soporta el 
muro de ala, las presiones q5 y q6 se determina a través de relación de 
triángulos (figura 3.38). 
q2 = 4,05 tn/m 39,74 kN/m 
q5 = 9,60 tn/m 94,18 kN/m 
q1= 13,88 tn/m 136,14 kN/m 
q6= 8,16 tn/m 80,00 kN/m 
Tabla 3.15. Presiones sobre el talón del Muro de ala 
El momento generado por las presiones del suelo se determina con la 
expresión (3.52)   
( )
2
2* 26
LaMcm q qd= +
 
Dónde: 
2,40La tt m= = =  Ancho del talón (ver tabla 3.2), 
2 4,05 /q t m= = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 3.15), 
5 9,60 /qd q t m= = = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 
3.15). 
q1 q2
DEDO TALON
q5 q6
d
qsuelo
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Por lo tanto: 
( )
( )
2
2
2
* 2 *
6
2, 40
* 2* 4,05 9,60
6
17,00 / 166,72 /
LMcm q qd
Mcm
Mcm t m ml kN m ml
= +
= +
= ⋅ = ⋅
   
El momento generado por peso propio del talón se determina con la 
expresión (3.53):   
*Mpp Wpp Bp=  
Dónde: 
* * *Wpp tt Hz L γ= =  Peso del talón, 
2,40La tt m= = =  Ancho del talón (ver tabla 3.2), 
= Altura de la zapata (ver tabla 3.2), 
=  Ancho de diseño, 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3), 
2, 40
2
Bp m= =  Brazo de palanca (ver figura 3.38). 
Por lo tanto: 
( )
*
2, 402, 40 * 0,70 *1* 2, 40 *
2
4,84 / 47, 45 /
Mpp Wpp Bp
Mpp
Mpp t m ml kN m ml
=
=
= ⋅ = ⋅
 
El momento generado por el suelo de relleno se determina con la 
expresión (3.53)   
*Mpps Wpps Bp=  
Dónde: 
26, 45 /Wpps t ml= =  Peso del suelo de relleno (ver tabla 3.5), 
0,70Hz m=
1,00L m=
32,40 /t mγ =
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2, 40
2
Bp m= =  Brazo de palanca (ver figura 3.38). 
Por lo tanto: 
*
2, 4026,45*
2
31,74 / 311, 24 /
Mpps Wpps Bp
Mpps
Mpps t m ml kN m ml
=
=
= ⋅ = ⋅
 
Momento ultimo 
Se diseña para el primer estado de carga ya que para hallar las presiones 
solo existe carga muerta que se transmite al suelo, se determina con la 
expresión (3.36) 
 
Por lo tanto: 
1,30*(17,00 31,74 4,84)
25,45 / 249,56 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
= − −
= − ⋅ = − ⋅
 
El signo negativo significa que la zona de tracción es la superior del talón, 
por lo que el acero se debe colocar en dicha zona. 
La altura efectiva:  
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
(3.46) 
 
Dónde: 
525,45*10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección, 
=  Ancho de la sección de diseño, 
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*Grupo I D L I E= + + +  
0, 70 0, 075 0, 625d Hz rec m= − = − =
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
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=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
=  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
25,45*10 0,0302
0,90*240*100*62,5
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión (3.47) 
 
Dónde: 
0,0302k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,0302 0,0307
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso de la pantalla: 
Por lo tanto: 
       
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión (3.50): 
 
Dónde: 
0,0307w = =  Índice de refuerzo, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto, 
62,5d cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
min
14 0, 0033
4200
ρ = = min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
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=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2100,0307 * 0,0018
4200
ρ = =  
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56). 
 
Dónde: 
0,0033ρ = =  Cuantía de acero de refuerzo, 
=  Ancho de la sección de diseño, 
= Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,0033*100*62,5 20,83 /As cm m= =
 
Por lo que se coloca 1 φ 20 @ 0,15 m en la parte superior del talón.  
Diseño a corte: 
La reacción generada por las presiones del suelo se determina con la 
expresión (3.54) 
 
Dónde: 
2,40La tt m= = =  Ancho del talón (ver tabla 3.2), 
2 4,05 /q t m= = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 3.15), 
6 8,16 /qd q t m= = = Presión del suelo por metro lineal (ver tabla 
3.15), 
24200fy kg cm=
* ´*As b dρ=
100b cm=
62,5d cm=
( )1
*( )
2
q qd
Rs La d
+
= −
- 301 - 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
( )2
* ( )
2
4,05 8,16
*(2,40 0,625)
2
10,84 / 106, 28 /
q qd
Rs tt d
Rs
Rs t ml kN ml
+
= −
+
= −
= =
 
El corte para el grupo de carga I se determina con la expresión (3.36)  
 
Dónde: 
10,84 /Rs t ml= =  Reacción generada por las presiones del suelo, 
4,03 /Wpp t ml= =  Peso del talón, 
26, 45 /Ws t ml= =  Peso del suelo de relleno. 
Por lo tanto: 
1,30 *( )
1,30 *(10,84 4,03 26, 45)
25,54 / 250, 42 /
Vu Rs Wpp Ws
Vu
Vu t ml kN ml
= − −
= − −
= − = −
 
El signo negativo significa que el corte se genera por las cargas debido a 
peso propio del talón y del suelo de relleno.  
Con la expresión (2.54) se determina la Resistencia nominal al corte 
 
Dónde: 
=  Ancho de la sección de diseño, 
= Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión, 
0,625d m=
( ) ( )1.30 1.00* 1.67* 1.30*Grupo I D L I E= + + +  
*0,53* ´ * ´*Vn f c b dφ φ=
100b cm=
62,5d cm=
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= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
corte, 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
0,85* 0,53* ( 240 *10) *1* 0,625
43,62 / 427,76 /
Vn
Vn t ml kN ml
φ
φ
=
= =
 
Como 427,76 / 25 ,42 0 /Vn kN ml Vu kN mlφ >= =  no es necesario 
colocar estribos en el talón. 
 
Figura 3.39. Armado del talón 
  
0,85φ =
2
' 240f c kg cm=
∴
4,25
,70
1,40 2,40,45
1Ø18mm@20cm1Ø20mm@15cm
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CAPITULO 4.- DISEÑO DE ESTRIBOS EN VOLADIZO Y MUROS DE 
ALA DE PANTALLA MACIZA DE PUENTES VEHICULARES SEGÚN 
LAS ESPECIFICACIONES AASHTO POR LOS ESTADOS LIMITE 
4.1. SELECCIÓN DE LAS CARACTERÍSTICAS DE LOS ESTRIBOS Y 
MUROS DE ALA PARA EL DISEÑO 
El estribo izquierdo contiene el aparato de apoyo móvil, mientras que el 
estribo derecho aloja el aparato de apoyo fijo. 
Las características de los estribos y muros de ala son las descritas en el 
numeral 3.1. 
4.2. PREDIMENSIONADO ESTRIBOS Y MURO DE ALA 
Considerando los datos del numeral 3.1 se procede a la selección 
preliminar de las dimensiones del estribo y uno de los muros de ala, por 
cuanto son simétricos y de las mismas características. 
Estribo en Voladizo de Hormigón Armado 
Calculo del ancho de asiento básico por consideraciones sísmicas, se 
determina con la expresión (2.79): 
2(200 0.0017* 0.0067 * )*(1 0.000125* ) ,n L H S= + + +
 
Dónde: 
24,60L m= =  Luz del puente (ver numeral 3.1.4); 
0,00H m= =  Altura de los apoyos intermedios (pilas); 
0S = °= Angulo de esviaje del puente (ver numeral 3.1.4). 
Por lo tanto: 
2(200 0.0017*25000 0.0067*0)*(1 0.000125*0 )
200
n
n mm
= + + +
=
  
La longitud empírica mínima de asiento con el factor de mayoración, se 
determina con la expresión (2.78): 
* ,N F n=  
Dónde:  
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1,50F =  = Factor de mayoración para zonas de riesgo sísmico; 
200n mm=
 = Ancho de asiento básico. 
Por lo tanto: 
 
1.50*200
300 0,30
N
N mm m
=
= =
     
Mediante los criterios descritos en el numeral 2.3.6 (figura 2.31), se 
procede al predimensionado.  
Altura del cabezal 
La altura del cabezal se determina con la expresión (3.2): 
1 ,H Hs=  
Dónde: 
1H =
 
Altura del cabezal del estribo en m; 
2,10Hs m=
 = Altura estructural (losa + viga + aparatos de apoyo) 
dato tomado de la referencia [14]. 
Por lo tanto: 
1
2,10
H Hs
Hz m
=
=
 
Altura de la zapata 
La altura de la zapata esta entre la décima y la duodécima parte de la 
altura total del estribo (expresión 3.3): 
,
10 12
H HHz o=  
Dónde: 
Hz =
 
Altura de la zapata del estribo en m; 
6,50H m= =  Altura del estribo (ver numeral 3.1.4). 
Por lo tanto: 
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10
6,50
10
0,65
HHz
Hz
Hz m
=
=
=
 
Adoptamos 0,70Hz m=  
Altura de la pantalla 
La altura de la pantalla se determina con la expresión (3.4): 
2 1 ,H H Hz H= − −  
Dónde: 
2H =
 
Altura de la pantalla del estribo en m; 
6,50H m=
 = Altura del estribo (ver numeral 3.1.4); 
0,70Hz m= =  Altura de la zapata del estribo; 
1 2,10H m= = Altura del cabezal del estribo. 
Por lo tanto: 
2 1
2 6,50 0,70 2,10
2 3,70
H H Hz H
H
H m
= − −
= − −
=
 
Ancho de la superficie de asiento 
El ancho de la superficie de asiento se determina con la expresión (3.5): 
,b N j= +
 
Dónde: 
b =
 
Ancho superficie de asiento en m; 
          
0,30N m= =Longitud mínima de asiento por consideraciones 
sísmicas; 
0,10j m= = Ancho mínimo de la junta de dilatación. 
- 307 - 
Por lo tanto: 
0,30 0,10
0,40
b N j
b
b m
= +
= +
=
 
Adoptamos 0,70b m=  
Ancho del cabezal 
El ancho del cabezal está entre: 
0,20 0,30 ,tbw o m=
 
Por lo tanto adoptamos: 
0,30tbw m=
 
Ancho de la zapata 
El ancho de la zapata por lo general se selecciona entre los valores de: 
0,40 0,70B H y H= , 
Dónde: 
B =
 
Ancho de la zapata del estribo en m; 
6,50H m= =  Altura del estribo (ver numeral 3.1.4). 
Por seguridad tomamos el mayor valor: 
0,70
0,70*6,50
4,55
B H
B
B m
=
=
=
 
Adoptamos 6,50B m=  
Ancho del dedo 
El ancho del dedo se determina con la expresión (3.8): 
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,
3
B
td =
 
Dónde: 
td =
 
Ancho del dedo del estribo en m; 
6,50B m= = Ancho de la zapata del estribo. 
Por lo tanto: 
3
6,50
3
2,17
B
td
td
td m
=
=
=
 
Adoptamos 2,30td m=  
Ancho del talón 
El ancho del talón se determina con la expresión (3.9): 
,tt B td tbw b= − − −
 
Dónde: 
tt =
 
Ancho del talón en m; 
2,30td m= = Ancho del dedo del estribo; 
6,50B m= = Ancho de la zapata del estribo; 
0,30tbw m= =  Ancho del cabezal del estribo; 
0,70b m= = Ancho de la superficie de asiento. 
Por lo tanto: 
6,50 2,30 0,30 0,70
3,20
tt
tt m
= − − −
=
 
Las dimensiones iniciales para el estribo se resumen en la tabla 4.1 y se 
pueden observar en las figuras 4.1 y 4.2                       
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DATOS DE LA GEOMETRIA DEL ESTRIBO unidades 
Altura del Estribo H: 6,50 m 
Altura del cabezal H1: 2,10 m 
Espesor del cabezal tbw: 0,30 m 
Longitud mínima de asiento N: 0,40 m 
Desplazamiento mínimo por temperatura j: 
 
0,10 m 
Ancho superficie de asiento b: 0,70 m 
Arranque de la pantalla (empotramiento) Lp: 1,00 m 
Altura de la pantalla H2: 3,70 m 
Altura de la zapata Hz: 0,70 m 
Ancho del dedo td: 2,30 m 
Ancho del talón tt: 3,20 m 
ancho total de la zapata B: 6,50 m 
Ancho de diseño b´: 1,00 m 
Altura de cimentación Df: 1,25 m 
Tabla 4.1. Geometría dimensiones preliminares del Estribo 
 
 
Figura 4.1. Dimensiones elevación lateral del Estribo  
 
B=6,50
Hz=0,70
tt=3,20
Lp=1,00
td=2,30
b=0,70 tbw=0,30
H2=3,70
H1=2,10
H=6,50
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Figura 4.2. Dimensiones elevación frontal del Estribo 
Muro de ala de hormigón armado en voladizo 
Para los correspondientes muros de ala se selecciona muros de pantalla 
maciza en voladizo y mediante los criterios descritos en el numeral 2.3.6  
(figura 2.39), se procede al predimensionado.  
Altura de la zapata 
La altura de la zapata esta entre la décima y la duodécima parte de la 
altura total del muro de ala (expresión 3.3): 
,
10 12
H HHz o=  
Dónde: 
Hz =
 
Altura de la zapata del muro de ala en m; 
6,50H m= = Altura del muro de ala (ver numeral 3.1.4). 
Por lo tanto: 
10
6,50
10
0,65
HHz
Hz
Hz m
=
=
=
 
Adoptamos 0,70Hz m=  
Altura de la pantalla 
B2=9,40
H=6,50
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La altura de la zapata se determina con la expresión (3.4): 
2 ,H H Hz= −  
Dónde: 
2H =
 Altura de la pantalla del muro de ala en m; 
6,50H m= = Altura del muro de ala (ver numeral 3.1.4); 
0,70Hz m= = Altura de la zapata del muro de ala. 
Por lo tanto: 
2
2 6,50 0,70
2 5,80
H H Hz
H
H m
= −
= −
=
 
Ancho de la pantalla 
El ancho de la pantalla está entre: 
0,20 0,30 ,tbw o m=
 
Por lo tanto adoptamos: 
0,20tbw m=
 
Ancho de la zapata 
El ancho de la zapata por lo general se selecciona entre los valores de: 
0,40 0,70 ,B H y H=  
Dónde: 
B =
 
Ancho de la zapata del muro de ala en m; 
6,50H m= = Altura del muro de ala (ver numeral 3.1.4). 
Por lo tanto asumimos un valor intermedio igual al 65%: 
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0,65
0,65*6,50
4,23
B H
B
B m
=
=
=
 
Adoptamos 4,25B m=  
Ancho del dedo 
El ancho del dedo se determina con la expresión (3.8): 
,
3
B
td =
 
Dónde: 
td =
 
Ancho del dedo del muro de ala en m; 
4,25B m= = Ancho de la zapata del muro de ala. 
Por lo tanto: 
3
4,25
3
1,41
B
td
td
td m
=
=
=
 
Adoptamos 1, 40td m=  
Ancho del talón 
El ancho del talón se determina con la expresión (3.9): 
,tt B td Lp= − −
 
Dónde: 
tt =
 
Ancho del talón del muro de ala en m; 
1, 40td m= = Ancho del dedo del muro de ala; 
4,25B m= = Ancho de la zapata del muro de ala; 
0,45Lp m= = Arranque de la pantalla del muro de ala. 
- 313 - 
Por lo tanto: 
4,25 1,40 0,45
2,40
tt B td Lp
tt
tt m
= − −
= − −
=
 
Las dimensiones iniciales para el muro de ala se resumen en la tabla 4.2 y 
se pueden observar en la figura 4.3                       
DATOS DE LA GEOMETRIA DEL MURO DE ALA  unidades 
Altura del Muro de ala (H): 6,50 m 
Espesor de la pantalla tbw: 0,20 m 
Arranque de la pantalla (empotramiento) Lp: 0,45 m 
Altura de la pantalla H2 5,80 m 
Altura de la zapata Hz: 0,70 m 
Ancho del dedo td: 1,40 m 
Ancho del talón tt: 2,40 m 
ancho total de la zapata B: 4,25 m 
Ancho de diseño b´: 1,00 m 
Altura de cimentación (Df): 1,25 m 
Tabla 4.2. Geometría dimensiones preliminares del Muro de Ala 
 
Figura 4.3. Dimensiones elevación lateral del Muro de Ala 
B=4,25
Hz=0,70
td=1,40 tt=2,40
H2=5,80
tbw=0,20
H=6,50
Lp=0,45
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4.3. VERIFICACIÓN DE LAS CONDICIONES DE ESTABILIDAD DEL 
PREDISEÑO 
4.3.1. Estados limite 
Para el estribo: 
El análisis de la estructura contempla la determinación de las fuerzas que 
actúan por encima de la base de fundación, tales como empuje de tierra, 
peso propio, peso de la tierra de relleno, cargas y sobrecargas [10]. 
Los estados límites para el diseño de estribos son: estados límite de 
resistencia I, III y V, estados límites de servicio I y estados límites de 
evento extremo I y II. 
Los factores de carga se aplican a las cargas para tomar en cuenta las 
incertidumbres de las cargas y las solicitaciones. Los factores de carga 
a considerar se pueden apreciar en las tablas 4.4 y 4.5 
Se procede a verificar la estabilidad al volcamiento y la resistencia al 
deslizamiento en cada etapa del proceso constructivo utilizando los 
factores γ máximos para las cargas horizontales que generan volcamiento 
y deslizamiento al estribo y los factores de carga γ mínimos en las cargas 
verticales que generan estabilidad para de esta manera maximizar las 
condiciones críticas de volcamiento y deslizamiento en la estructura. Este 
caso se denomina Ia. 
Para el chequeo de presiones en la base empleamos los factores γ
máximos en cargas verticales y horizontales para maximizar efectos. Este 
caso se denomina Ib. 
Para el muro de ala: 
Se adopta lo especificado para el estribo pero simplificando a las 
combinaciones III y V del estado límite de Resistencia. 
4.3.2. Verificación al volcamiento, al deslizamiento, presión aceptable 
sobre el terreno de fundación 
Resistencia Servicio Evento Extremo 
Ductilidad Dη =  1 1 1 
Redundancia  Rη =  1 1 1 
Importancia Iη =  1 1 1 
D R Iiη η η η= =  1 1 1 
Tabla 4.3. Coeficientes de modificación de carga adoptados 
γ
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Tomamos en cuenta los estado límites de Resistencia I, III, V y Evento 
Extremo I, II aplicables en este caso y con un valor  
ESTRIBO IZQUIERDO 
En el presente trabajo de graduación no se consideran las fuerzas 
provocadas por el viento, por tanto se verifican los estados límites de 
Resistencia I, Evento Extremo I y Servicio I. 
Se adopta 0,00 para el factor de carga (γ) en el estado límite de 
resistencia Ia, Va y evento extremo Ia, producido por la carga de viva 
vehicular más el impacto (LL+IM), y la carga de sismo (EQ) 
respectivamente, por el hecho de que se asume que dichas cargas son 
eventuales y no siempre van  a estar aplicadas sobre el puente, Por tanto 
los coeficientes (γ) que se utilizan son los que se tabulan en las tablas 4.4 
y 4.5. 
Factores de Carga     γ 
Tipo DC DW EV LL+IM LS 
carga DC PDC PDW EV P (LL+IM) LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 0,90 0,90 0,65 1,00 0,00 1,75 
Resistencia Ib 1,25 1,25 1,50 1,35 1,75 1,75 
Resistencia IIIa 0,90 0,90 0,65 1,00 0,00 1,75 
Resistencia IIIb 1,25 1,25 1,50 1,35 0,00 1,75 
Resistencia Va 0,90 0,90 0,65 1,00 0,00 1,75 
Resistencia Vb 1,25 1,25 1,50 1,35 1,35 1,75 
evento extremo Ia 0,90 0,90 0,65 1,00 0,00 0,50 
evento extremo Ib 1,25 1,25 1,50 1,35 0,50 0,50 
Servicio I 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 
Tabla 4.4. Factores de carga (γ) para cargas verticales 
 
Factores de Carga     γ 
 
Tipo LS EH EQ BR 
 
carga LSx EH EQ suelo PEQ EQ estribo BR 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 1,75 1,50 0,00 0,00 0,00 1,75 
Resistencia Ib 1,75 1,50 0,00 0,00 0,00 1,75 
Resistencia IIIa 0,00 1,50 0,00 0,00 0,00 0,00 
Resistencia IIIb 0,00 1,50 0,00 0,00 0,00 0,00 
Resistencia Va 1,35 1,50 0,00 0,00 0,00 1,35 
Resistencia Vb 1,75 1,50 0,00 0,00 0,00 1,35 
evento extremo Ia 0,50 1,50 1,00 1,00 1,00 0,50 
evento extremo Ib 0,50 1,50 1,00 1,00 1,00 0,50 
Servicio I 1,00 1,00 0,00 0,00 0,00 1,00 
Tabla 4.5. Factores de carga (γ) para cargas horizontales 
1.00D R Iiη η η η= =
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Verificación de las dimensiones según sus etapas constructivas 
Etapa 1: estribo construido, bajo la acción de su peso propio y la presión 
del relleno de los accesos con sobrecarga viva.  
Coeficiente de presión activa se determina con la expresión (2.27) 
2
,
1
tan 45
1 2
senKa
sen
φ φ
φ
 
 
 
−
= = −
+
 
Dónde: 
34φ = °= Angulo de fricción interna del suelo de relleno (ver 
numeral 3.1.2). 
Por lo tanto: 
2 34tan 45 0,28
2
ka   
 
= − =
 
El empuje activo del suelo se determina con la expresión (2.31) 
21
* * ,
2
EH ka Hγ=
 
Dónde: 
0,28ka = = Coeficiente de empuje activo del suelo; 
6,50H m= = Altura del estribo (ver numeral 3.1.4); 
31,90 /t mγ = = Peso específico del suelo de relleno (ver numeral 
3.1.2). 
Por lo tanto: 
21
*0,28*1,90*6,50
2
11,35 / 111,28 /
EH
EH t ml kN ml
=
= =
   
El empuje activo se encuentra localizado a una altura H/3  
6,50 2,17
3 3
H
m= =
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Con las dimensiones del estribo (figura 4.1) y los pesos específicos de los 
materiales (numerales 3.1.2 y 3.1.3) se procede a calcular el peso del 
estribo y del suelo de relleno detrás del estribo. 
W 
Dimensiones del estribo γ 
material 
Peso BP Momento 
altura ancho espesor 
  
estabilizador 
 
m m m t/m3 t/ml m t⋅m/ml 
wa 5,80 1,00 3,20 1,90 35,26 4,90 172,79 
wb 2,10 1,00 0,30 2,40 1,51 3,15 4,76 
wc 3,70 1,00 1,00 2,40 8,88 2,80 24,86 
wd 3,70 1,00 0,00 2,40 0,00 2,30 0,00 
we 0,70 1,00 6,50 2,40 10,92 3,25 35,49 
    
Peso (W) 56,58 Me 237,91 
Tabla 4.6. Momentos Estabilizadores del Estribo 
Peso del relleno    35,26 / 345,82 /EV Wpps t ml kN ml= = =  
Peso propio del estribo   21,31 / 209,00 /DC Wpp t ml kN ml= = =  
 
Figura 4.4. Fuerzas actuantes en la etapa 1 
Se procede a determinar las cargas verticales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga iγ  que se encuentran en 
la tabla 4.4, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio, mediante la expresión 4.1  
( )
* * *( )
* *
DC DW EV
LL IM LS
DC DW EV
Vu i
LL IM LSv
γ γ γ
γ γ+
+ + 
=  
+ + + 
∑ ,                     (4.1) 
Dónde: 
6,50
EH
wa
6,50/3
we
wb
wc
wd
A
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DCγ =  Factor de carga para carga muerta (ver tabla 4.4); 
DC =
 Carga muerta por el peso propio y proveniente de la 
superestructura; 
DWγ =  Factor de carga para superficie de rodadura y accesorios 
(ver tabla 4.4); 
DW =
 Carga de superficie de rodadura y accesorios; 
EVγ =  Factor de carga por peso del suelo de relleno (ver tabla 4.4); 
EV =
 Carga por peso del suelo de relleno; 
LL IMγ + =  Factor de carga por carga viva e impacto (ver tabla 4.4); 
LL IM+ =
 Carga viva e impacto; 
LSγ =  Factor de carga por sobrecarga (ver tabla 4.4); 
LSv =
 Sobrecarga por carga viva. 
 
cargas en kN/m 
Tipo DC DW EV LL+IM LS Σ Vu 
carga DC PDC PDW EV P (LL+IM) LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 188,10 0,00 0,00 345,82 0,00 0,00 533,92 
Resistencia Ib 261,25 0,00 0,00 466,86 0,00 0,00 728,11 
evento extremo Ia 188,10 0,00 0,00 345,82 0,00 0,00 533,92 
evento extremo Ib 261,25 0,00 0,00 466,86 0,00 0,00 728,11 
Servicio I 209,00 0,00 0,00 345,82 0,00 0,00 554,82 
Tabla 4.7. Cargas verticales con factor de carga 
Para determinar los momentos se realiza el producto entre la carga que 
se encuentra en la tabla 4.7 y el brazo de palanca (ver figura 4.4). 
 
momentos en kN-m/m 
 
Tipo DC DW EV LL+IM LS Σ MVu 
 
carga DC PDC PDW EV P(LL+IM) LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 574,72 0,00 0,00 1694,53 0,00 0,00 2269,25 
Resistencia Ib 798,22 0,00 0,00 2287,61 0,00 0,00 3085,83 
evento extremo Ia 574,72 0,00 0,00 1694,53 0,00 0,00 2269,25 
evento extremo Ib 798,22 0,00 0,00 2287,61 0,00 0,00 3085,83 
Servicio I 638,58 0,00 0,00 1694,53 0,00 0,00 2333,10 
Tabla 4.8. Momentos por Cargas verticales 
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Se procede a determinar las cargas horizontales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga iγ  que se encuentran en 
la tabla 4.5, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio mediante la expresión 4.2 
( ) * * * *LSx EH EQ BRHu i LSx EH EQ BRγ γ γ γ = + + + ∑ ,         (4.2) 
Dónde: 
LSxγ =  Factor de carga por sobrecarga (ver tabla 4.5); 
 
LSx =
 Empuje producido por la sobrecarga por carga viva; 
EHγ = Factor de carga por empuje del suelo de relleno (ver tabla 
4.5); 
EH =
 Empuje del peso del suelo de relleno; 
EQγ =  Factor de carga para carga sísmica (ver tabla 4.5); 
EQ=
 Carga sísmica debido al peso propio del estribo, al peso 
propio de la superestructura, del suelo de relleno; 
RRγ =  Factor de carga por fuerza de frenado (ver tabla 4.5); 
BR =
 Carga por fuerza de frenado; 
 
cargas en kN/m 
 
Tipo LS EH EQ BR Σ Hu 
 
carga LSx EH EQ suelo PEQ EQ estribo BR 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 0,00 166,92 0,00 0,00 0,00 0,00 166,92 
Resistencia Ib 0,00 166,92 0,00 0,00 0,00 0,00 166,92 
evento extremo Ia 0,00 166,92 0,00 0,00 0,00 0,00 166,92 
evento extremo Ib 0,00 166,92 0,00 0,00 0,00 0,00 166,92 
Servicio I 0,00 111,28 0,00 0,00 0,00 0,00 111,28 
Tabla 4.9. Cargas horizontales con factor de carga 
Para determinar los momentos se realiza el producto entre la carga que 
se encuentra en la tabla 4.9 y el brazo de palanca (ver figura 4.4) 
 
momentos en kN-m/m 
 
Tipo LS EH EQ BR Σ MHu 
 
carga LSx EH EQ suelo PEQ EQ estribo BR 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 0,00 361,66 0,00 0,00 0,00 0,00 361,66 
Resistencia Ib 0,00 361,66 0,00 0,00 0,00 0,00 361,66 
evento extremo Ia 0,00 361,66 0,00 0,00 0,00 0,00 361,66 
evento extremo Ib 0,00 361,66 0,00 0,00 0,00 0,00 361,66 
Servicio I 0,00 241,11 0,00 0,00 0,00 0,00 241,11 
Tabla 4.10. Momentos por Cargas horizontales 
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Volcamiento alrededor del extremo inferior del dedo del estribo en el 
punto  A (figura 4.4) 
Cálculo de la excentricidad máxima ( maxe ) en cada estado límite: 
Estado límite de Resistencia  
max 4
B
e =
 ,                                           (4.3) 
Dónde: 
6,50B m= =  Ancho de la zapata del estribo (ver figura 4.2). 
Por lo tanto: 
max
6,50 1,63
4 4
B
e m= = =
 
Estado límite de Evento Extremo 
max
11*
3
B
e =
 ,                                          (4.4) 
Dónde: 
6,50B m= =  Ancho de la zapata del estribo (ver figura 4.2). 
Por lo tanto: 
max
11* 11*6,50 2,38
30 30
B
e m= = =
 
Estado límite de Servicio  
max 4
B
e =
 ,                                           (4.5) 
Dónde: 
6,50B m= =  Ancho de la zapata del estribo (ver figura 4.2). 
Por lo tanto: 
max
6,50 1,63
4 4
B
e m= = =
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La ubicación (x) de la fuerza resultante se determina con la expresión 4.6: 
( ) VU HUM Mx i
Vu
−
=
 ,                                  (4.6) 
Dónde: 
VUM =  Momento producido por las cargas verticales en /kN m ml⋅
(ver tabla 4.8); 
HUM =  Momento producido por las cargas horizontales en 
/kN m ml⋅  (ver tabla 4.10); 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.7). 
La excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría se determina 
mediante la expresión (3.13):  
, 
Dónde: 
6,50B m= = Ancho de la zapata del estribo (ver figura 4.2); 
x =
  Ubicación de la fuerza resultante en m . 
Estado de carga 
Vu MVu MHu X e emax 
kN/m kN-m/m kN-m/m m m m 
Resistencia Ia 533,92 2269,25 361,66 3,573 -0,323 1,625 
Resistencia Ib 728,11 3085,83 361,66 3,741 -0,491 1,625 
evento extremo Ia 533,92 2269,25 361,66 3,573 -0,323 2,383 
evento extremo Ib 728,11 3085,83 361,66 3,741 -0,491 2,383 
Servicio I 554,82 2333,10 241,11 3,771 -0,521 1,625 
Tabla 4.11. Chequeo al volcamiento etapa 1 
∴ Como la excentricidad calculada ( )0,521e m=  es menor que la 
excentricidad máxima ( )max 1,625e m=  no se produce volcamiento. 
Estabilidad del estribo al deslizamiento 
El coeficiente de rozamiento entre el estribo y el suelo de cimentación se 
determina mediante la expresión 4.7: 
( )tanµ φ=  ,                                           (4.7) 
( )
2
B
e i x= −
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Dónde: 
32φ = °= Angulo de fricción interna del suelo de cimentación (ver 
numeral 3.1.2). 
Por lo tanto: 
( )tan 32 0,625µ = =  
La fuerza estabilizadora se determina mediante la expresión 4.8: 
( )*( ) * T VuFf i φµ=  ,                                  (4.8) 
Dónde: 
0,80Tφ = = Estado límite de Resistencia (tabla 2.34); 
1,00Tφ = = Estados límites de Evento Extremo y servicio (tabla 
2.34); 
0,625µ = = Coeficiente de rozamiento entre el estribo y el suelo de 
cimentación; 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.7); 
Hu =
 Cargas horizontales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.9). 
Estado de carga 
Vu Ff Hu 
km/m kN/m kN/m 
Resistencia Ia 533,92 266,90 166,92 
Resistencia Ib 728,11 363,98 166,92 
evento extremo Ia 533,92 333,63 166,92 
evento extremo Ib 728,11 454,97 166,92 
Servicio I 554,82 346,69 111,28 
Tabla 4.12. Chequeo al desplazamiento etapa 1 
∴ Como la fuerza de fricción ( )266,90 /Ff kN m= es mayor que la fuerza 
horizontal ( )166,92 /Hu kN m= que provoca el desplazamiento, el estribo 
no se desplaza. 
Presiones actuantes en la base del estribo 
Capacidad de carga factorada del terreno Rq  
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Mediante la expresión 2.98 se determina la capacidad de carga factorada 
del terreno 
 
* ,R b nq qφ=   
Dónde: 
0,55bφ = = Estado límite de Resistencia (tabla 2.34); 
1,00bφ = = Estados límites de Evento Extremo y servicio (tabla 
2.34); 
0,343qn qu MPa= = = Capacidad portante última no factorada. 
Estado límite de Resistencia: 
*
0,55* 0,343
0,189
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Estado límite de Evento Extremo: 
*
1,00 *0,343
0,343
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Estado límite de Servicio:  
*
1,00 *0,343
0,343
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Las presiones admisibles del suelo de cimentación son (expresión 2.95): 
, 
Dónde: 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.7); 
6,50B m= =  Ancho de la zapata del estribo (ver numeral 4.2); 
e =  Excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría (tabla 
4.11). 
( )
2
Vuq i
B e
=
−
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Estado de 
carga 
Vu MVu MHu X e qR q 
kN/m kN-m/m kN-m/m m m MPa MPa 
Resistencia Ia 533,92 2269,25 361,66 3,57 -0,323 0,189 0,091 
Resistencia Ib 728,11 3085,83 361,66 3,74 -0,491 0,189 0,132 
evento 
extremo Ia 533,92 2269,25 361,66 3,57 -0,323 0,343 0,091 
evento 
extremo Ib 728,11 3085,83 361,66 3,74 -0,491 0,343 0,132 
Servicio I 554,82 2333,10 241,11 3,77 -0,521 0,343 0,102 
Tabla 4.13. Chequeo capacidad de carga etapa 1 
∴Como la presión admisible del suelo  0,132q MPa=  es menor que la 
requerida 0,189Rq MPa= , la estabilidad del estribo está controlada. 
Etapa 2: estribo construido, bajo la acción de su peso propio, presión del 
relleno de los accesos con sobrecarga y fuerza sísmica 
EL coeficiente sísmico horizontal se determina mediante la expresión 
(2.43):  
0,50* ,Csh Ao=  
Dónde: 
0,25Ao = = Coeficiente de aceleración de la zona III (numeral 
3.1.1). 
Por lo tanto: 
0,50*0,25
0,13
Csh
Csh
=
=
                
EL coeficiente sísmico vertical se determina mediante la expresión (2.44) 
0,70* ,Csv Csh=  
Dónde: 
0,13Csh= =  Coeficiente sísmico horizontal. 
Por lo tanto: 
0,70*0,13
0,09
Csv
Csv
=
=
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El ángulo 'θ  se determina mediante la expresión (2.42) 
1
' ,
1
Csh
tg
Csv
θ −  =  
− 
 
Dónde: 
0,13Csh= = Coeficiente sísmico horizontal; 
0,09Csv = = Coeficiente sísmico vertical. 
Por lo tanto: 
1 0,13
'
1 0,09
' 7,80o
tgθ
θ
−
 
=  
− 
=
 
El cálculo de la Fuerza sísmica del peso propio se determina con la 
expresión (3.14): 
* ,Fspp Csh Wpp=  
Dónde: 
0,13Csh= = Coeficiente sísmico horizontal; 
209,00 /Wpp kN ml= = Peso propio del estribo. 
Por lo tanto: 
*
0,13* 209, 00
26,12 /
Fspp Csh Wpp
Fspp
Fspp kN ml
=
=
=
         
El brazo de palanca de la fuerza sísmica debido al peso propio del estribo 
se considera ubicado en el centro de gravedad de este por tanto el brazo 
de palanca es:  
3,06Bspp m=
           
El coeficiente de presión dinámica activa (expresión 2.40) de Mononobe–
Okabe  
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( )
( ) ( ) ( )( ) ( )
2
2
2
'
'
cos ' ' 1
'
sen
Kas
sen sen
sen sen
sen sen
φ β θ
φ δ φ θ αθ β β θ δ β θ δ α β
+ −
=
 + − −
− − + 
− − +  
 
Dónde: 
0α = °= Angulo de inclinación del suelo detrás del estribo (ver 
numeral 3.1.2); 
90β = °= Angulo de inclinación del estribo respecto a la horizontal 
(ver numeral 3.1.2); 
34φ = °=Angulo de fricción interna del suelo de relleno (numeral 
3.1.2); 
´ 7,80θ = °= Angulo debido a la acción del sismo. 
Por lo tanto: 
( )
( ) ( ) ( )( ) ( )
2
2
2
34 90 7.80
34 22.7 34 7.80 0
cos 7.80 90 90 7.80 22.7 1
90 7.80 22.7 0 90
0,345
sen
Kas
sen sen
sen sen
sen sen
Kas
+ −
=
 + − −
− − + 
− − +  
=
 
El incremento dinámico del empuje activo del suelo se determina con la 
expresión (2.39) 
( ) ( )21 * * * 1 ,
2
DEa H Kas Ka Csvγ ∆ = − − 
 
 
Dónde: 
0,28ka = = Coeficiente de empuje activo del suelo; 
31,90 /t mγ = = Peso específico del suelo de relleno (numeral 
3.1.2); 
6,50H m= = Altura del estribo (ver numeral 3.1.4); 
          
0,345Kas = = Coeficiente de presión dinámica activa; 
0,09Csv = = Coeficiente sísmico vertical. 
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Por lo tanto: 
( ) ( )21 *1,90*6,50 * 0,345 0, 28 * 1 0,09
2
2, 26 / 22, 20 /
DEa
DEa t ml kN ml
 ∆ = − − 
 
∆ = =
            
2
3
4,33
Brazo de palanca
z H
z m
 
=  
 
=
 
Se procede a determinar las cargas verticales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga iγ  que se encuentran en 
la tabla 4.4, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio, mediante la expresión 4.1 
cargas en kN/m 
Tipo DC DW EV LL+IM LS Σ Vu 
carga DC PDC PDW EV P(LL+IM) LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 188,10 0,00 0,00 345,82 0,00 0,00 533,92 
Resistencia Ib 261,25 0,00 0,00 466,86 0,00 0,00 728,11 
evento extremo Ia 188,10 0,00 0,00 345,82 0,00 0,00 533,92 
evento extremo Ib 261,25 0,00 0,00 466,86 0,00 0,00 728,11 
Servicio I 209,00 0,00 0,00 345,82 0,00 0,00 554,82 
Tabla 4.14. Cargas verticales con factor de carga 
Para determinar los momentos se realiza el producto entre la carga que 
se encuentra en la tabla 4.14 y el brazo de palanca (ver figura 4.5) 
 
momentos en kN-m/m 
 
Tipo DC DW EV LL+IM LS Σ MVu 
 
carga DC PDC PDW EV P(LL+IM) LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 574,72 0,00 0,00 1694,53 0,00 0,00 2269,25 
Resistencia Ib 798,22 0,00 0,00 2287,61 0,00 0,00 3085,83 
evento extremo Ia 574,72 0,00 0,00 1694,53 0,00 0,00 2269,25 
evento extremo Ib 798,22 0,00 0,00 2287,61 0,00 0,00 3085,83 
Servicio I 638,58 0,00 0,00 1694,53 0,00 0,00 2333,10 
Tabla 4.15. Momentos por Cargas verticales 
Se procede a determinar las cargas horizontales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga iγ  que se encuentran en 
la tabla 4.5, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio, mediante la expresión 4.2  
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cargas en kN/m 
 
Tipo LS EH EQ BR Σ Hu 
 
carga LSx EH EQ suelo PEQ EQ estribo BR 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 0,00 166,92 0,00 0,00 0,00 0,00 166,92 
Resistencia Ib 0,00 166,92 0,00 0,00 0,00 0,00 166,92 
evento extremo Ia 0,00 166,92 22,20 0,00 26,12 0,00 215,25 
evento extremo Ib 0,00 166,92 22,20 0,00 26,12 0,00 215,25 
Servicio I 0,00 111,28 0,00 0,00 0,00 0,00 111,28 
Tabla 4.16. Cargas horizontales con factor de carga 
Para determinar los momentos se realiza el producto entre la carga que 
se encuentra en la tabla 4.16 y el brazo de palanca (ver figura 4.5) 
 
momentos en kN-m/m 
 
Tipo LS EH EQ BR Σ MHu 
 
carga LSx EH EQ suelo PEQ EQ estribo BR 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 0,00 361,66 0,00 0,00 0,00 0,00 361,66 
Resistencia Ib 0,00 361,66 0,00 0,00 0,00 0,00 361,66 
evento extremo Ia 0,00 361,66 96,22 0,00 79,82 0,00 537,70 
evento extremo Ib 0,00 361,66 96,22 0,00 79,82 0,00 537,70 
Servicio I 0,00 241,11 0,00 0,00 0,00 0,00 241,11 
Tabla 4.17. Momentos por Cargas horizontales 
 
Figura 4.5. Fuerzas actuantes en la etapa 2 
Volcamiento alrededor del extremo inferior del dedo del estribo en el 
punto  A (figura 4.5) 
6,50wa
6,50/3
we
wb
wc
wd
A
2*6,50/3
∆DEa
EH
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Cálculo de la excentricidad máxima ( maxe ) en cada estado límite: 
Las excentricidades máximas para los estados límites son iguales a los 
obtenidos para la etapa 1 de construcción, por lo tanto:  
Estado límite de Resistencia:  
max
6,50 1,63
4 4
B
e m= = =
 
Estado límite de Evento Extremo:  
max
11* 11*6,50 2,38
30 30
B
e m= = =
 
Estado límite de Servicio:  
max
6,50 1,63
4 4
B
e m= = =
 
La ubicación (x) de la fuerza resultante se determina con la expresión 4.6: 
, 
Dónde: 
VUM =  Momento producido por las cargas verticales en /kN m ml⋅
(ver tabla 4.15); 
HUM =  Momento producido por las cargas horizontales en 
/kN m ml⋅  (ver tabla 4.17); 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.14). 
La excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría se determina 
mediante la expresión 3.13: 
,
2
B
e x= −  
Dónde: 
= Ancho de la zapata del estribo (ver figura 4.2); 
( ) VU HUM Mx i
Vu
−
=
6,50B m=
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  Ubicación de la fuerza resultante en . 
 
Estado de carga 
Vu MVu MHu X e emax 
kN/m kN-m/m kN-m/m m m m 
Resistencia Ia 533,92 2269,25 361,66 3,573 -0,323 1,625 
Resistencia Ib 728,11 3085,83 361,66 3,741 -0,491 1,625 
evento extremo Ia 533,92 2269,25 537,70 3,243 0,007 2,383 
evento extremo Ib 728,11 3085,83 537,70 3,500 -0,250 2,383 
Servicio I 554,82 2333,10 241,11 3,771 -0,521 1,625 
Tabla 4.18. Chequeo al volcamiento etapa 2 
∴ Como la excentricidad calculada ( )0,521e m= es menor que la 
excentricidad máxima ( )max 1,625e m= , no se produce volcamiento. 
Estabilidad del estribo al deslizamiento 
Para determinar el coeficiente de rozamiento entre el estribo y el suelo de 
cimentación se determina mediante la expresión 4.7: 
 ,                                            
Dónde: 
32φ = °= Angulo de fricción interna del suelo de cimentación (ver 
numeral 3.1.2). 
Por lo tanto: 
( )tan 32 0,625µ = =  
La fuerza estabilizadora se determina mediante la expresión 4.8: 
 ,                                   
Dónde: 
0,80Tφ = = Estado límite de Resistencia (tabla 2.34); 
1,00Tφ = = Estados límites de Evento Extremo y servicio (tabla 
2.34); 
x = m
( )tanµ φ=
( )*( ) * T VuFf i φµ=
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0,625µ = = Coeficiente de rozamiento entre el estribo y el suelo de 
cimentación; 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.14); 
Hu =
 Cargas horizontales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.16). 
Estado de carga 
Vu Ff Hu 
km/m kN/m kN/m 
Resistencia Ia 533,92 266,90 166,92 
Resistencia Ib 728,11 363,98 166,92 
evento extremo Ia 533,92 333,63 215,25 
evento extremo Ib 728,11 454,97 215,25 
Servicio I 554,82 346,69 111,28 
Tabla 4.19. Chequeo al desplazamiento etapa 2 
∴ Como la fuerza de fricción ( )266,90 /Ff kN m= es mayor que la fuerza 
horizontal ( )166,92 /Hu kN m= que provoca el desplazamiento, el estribo 
no se desplaza. 
Presiones actuantes en la base del estribo 
Capacidad de carga factorada del terreno Rq  
La capacidad de carga factorada del terreno para los estados límites son 
iguales a los obtenidos para la etapa 1 de construcción, por lo tanto: 
Estado límite de Resistencia: 
*
0,55* 0,343
0,189
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Estado límite de Evento Extremo: 
*
1,00 *0,343
0,343
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Estado límite de Servicio:  
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*
1,00 *0,343
0,343
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Las presiones admisibles del suelo de cimentación son (expresión 2.95): 
2
Vuq
B e
=
−
 
Dónde: 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.14); 
6,50B m= = Ancho de la zapata del estribo (ver numeral 4.2); 
e =  Excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría (ver 
tabla 4.18). 
Estado de 
carga 
Vu MVu MHu Xo e qR q 
kN/m kN-m/m kN-m/m m m MPa MPa 
Resistencia Ia 533,92 2269,25 361,66 3,57 -0,323 0,189 0,091 
Resistencia Ib 728,11 3085,83 361,66 3,74 -0,491 0,189 0,132 
evento 
extremo Ia 533,92 2269,25 537,70 3,24 0,007 0,343 0,082 
evento 
extremo Ib 728,11 3085,83 537,70 3,50 -0,250 0,343 0,121 
Servicio I 554,82 2333,10 241,11 3,77 -0,521 0,343 0,102 
Tabla 4.20. Chequeo capacidad de carga etapa 2 
∴Como la presión admisible del suelo 0,132q MPa=  es menor que la 
requerida 0,189Rq MPa= , la estabilidad del estribo está controlada. 
Etapa 3: accesos, estribo y superestructura construidos (puente vacío) = 
etapa 1 + peso propio de la superestructura. 
La reacción por carga muerta y capa de rodadura de la superestructura 
tomando los datos de la referencia [14] descrita en la etapa constructiva 3 
del diseño AASHTO Estándar numeral 3.3. 
16,78 / 164,56 /
1,68 / 16, 48 /
DC
DW
P t ml kN ml
P t ml kN ml
= =
= =
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Figura 4.6. Fuerzas actuantes en la etapa 3 
61 2, 5d m=
 Distancia del punto A al centro de gravedad del aparato de 
apoyo. 
Se procede a determinar las cargas verticales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga iγ  que se encuentran en 
la tabla 4.4, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio, mediante la expresión 4.1  
 
cargas en kN/m 
 
Tipo DC DW EV LL+IM LS Σ Vu 
 
carga DC PDC PDW EV P(LL+IM) LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 188,10 148,10 10,71 345,82 0,00 0,00 692,73 
Resistencia Ib 261,25 205,69 24,71 466,86 0,00 0,00 958,52 
evento extremo Ia 188,10 148,10 10,71 345,82 0,00 0,00 692,73 
evento extremo Ib 261,25 205,69 24,71 466,86 0,00 0,00 958,52 
Servicio I 209,00 164,56 16,48 345,82 0,00 0,00 735,85 
Tabla 4.21. Cargas verticales con factor de carga 
Para determinar los momentos se realiza el producto entre la carga que 
se encuentra en la tabla 4.21 y el brazo de palanca (ver figura 4.6). 
6,50
Ea
wa
6,50/3
we
wb
wc
wd
A
P
2.65
DW
PDC
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momentos en kN-m/m 
 
Tipo DC DW EV LL+IM LS Σ MVu 
 
carga DC PDC PDW EV P (LL+IM) LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 574,72 392,47 28,38 1694,53 0,00 0,00 2690,09 
Resistencia Ib 798,22 545,09 65,49 2287,61 0,00 0,00 3696,41 
evento extremo Ia 574,72 392,47 28,38 1694,53 0,00 0,00 2690,09 
evento extremo Ib 798,22 545,09 65,49 2287,61 0,00 0,00 3696,41 
Servicio I 638,58 436,07 43,66 1694,53 0,00 0,00 2812,84 
Tabla 4.22. Momentos por Cargas verticales 
Se procede a determinar las cargas horizontales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga  que se encuentran en la 
tabla 4.5, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio mediante la expresión 4.2  
 
cargas en kN/m 
 
Tipo LS EH EQ BR Σ Hu 
 
carga LSx EH EQ suelo PEQ EQ estribo BR 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 0,00 166,92 0,00 0,00 0,00 0,00 166,92 
Resistencia Ib 0,00 166,92 0,00 0,00 0,00 0,00 166,92 
evento extremo Ia 0,00 166,92 0,00 0,00 0,00 0,00 166,92 
evento extremo Ib 0,00 166,92 0,00 0,00 0,00 0,00 166,92 
Servicio I 0,00 111,28 0,00 0,00 0,00 0,00 111,28 
Tabla 4.23. Cargas horizontales con factor de carga 
Para determinar los momentos se realiza el producto entre la carga que 
se encuentra en la tabla 4.23 y el brazo de palanca (ver figura 4.6) 
 
momentos en kN-m/m 
 
Tipo LS EH EQ BR Σ MHu 
 
carga LSx EH EQ suelo PEQ EQ estribo BR 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 0,00 361,66 0,00 0,00 0,00 0,00 361,66 
Resistencia Ib 0,00 361,66 0,00 0,00 0,00 0,00 361,66 
evento extremo Ia 0,00 361,66 0,00 0,00 0,00 0,00 361,66 
evento extremo Ib 0,00 361,66 0,00 0,00 0,00 0,00 361,66 
Servicio I 0,00 241,11 0,00 0,00 0,00 0,00 241,11 
Tabla 4.24. Momentos por Cargas horizontales 
Volcamiento alrededor del extremo inferior del dedo del estribo en el 
punto  A (figura 4.4) 
Cálculo de la excentricidad máxima ( maxe ) en cada estado límite: 
iγ
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Las excentricidades máximas para los estados límites son iguales a los 
obtenidos para la etapa 1 de construcción, por lo tanto:  
Estado límite de Resistencia:  
max
6,50 1,63
4 4
B
e m= = =
 
Estado límite de Evento Extremo:  
max
11* 11*6,50 2,38
30 30
B
e m= = =
 
Estado límite de Servicio:  
max
6,50 1,63
4 4
B
e m= = =
 
La ubicación (x) de la fuerza resultante se determina con la expresión 4.6: 
, 
Dónde: 
VUM =  Momento producido por las cargas verticales en /kN m ml⋅
(ver tabla 4.22); 
HUM =  Momento producido por las cargas horizontales en 
/kN m ml⋅  (ver tabla 4.24); 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.21). 
La excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría se determina 
mediante la expresión 3.13: 
,
2
B
e x= −  
Dónde: 
6,50B m= = Ancho de la zapata del estribo (ver figura 4.2); 
x =
 Ubicación de la fuerza resultante en m . 
( ) VU HUM Mx i
Vu
−
=
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Estado de carga 
Vu MVu MHu X e emax 
kN/m kN-m/m kN-m/m m m m 
Resistencia Ia 692,73 2690,09 361,66 3,361 -0,111 1,625 
Resistencia Ib 958,52 3696,41 361,66 3,479 -0,229 1,625 
evento extremo Ia 692,73 2690,09 361,66 3,361 -0,111 2,383 
evento extremo Ib 958,52 3696,41 361,66 3,479 -0,229 2,383 
Servicio I 735,85 2812,84 241,11 3,495 -0,245 1,625 
Tabla 4.25. Chequeo al volcamiento etapa 3 
∴ Como la excentricidad calculada ( )0,245e m= es menor que la 
excentricidad máxima ( )max 1,625e m= , no se produce volcamiento. 
Estabilidad del estribo al deslizamiento 
El coeficiente de rozamiento entre el estribo y el suelo de cimentación se 
determina mediante la expresión 4.7: 
, 
Dónde: 
32φ = °= Angulo de fricción interna del suelo de cimentación (ver 
numeral 3.1.2). 
Por lo tanto: 
( )tan 32 0,625µ = =  
La fuerza estabilizadora se determina mediante la expresión 4.8: 
, 
Dónde: 
= Estado límite de Resistencia (tabla 2.34); 
= Estados límites de Evento Extremo y servicio (tabla 
2.34); 
= Coeficiente de rozamiento entre el estribo y el suelo de 
cimentación; 
( )tanµ φ=
( )*( ) * T VuFf i φµ=
0,80Tφ =
1,00Tφ =
0,625µ =
- 337 - 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.21); 
Hu =
 Cargas horizontales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.23). 
Estado de carga 
Vu Ff Hu 
km/m kN/m kN/m 
Resistencia Ia 692,73 346,29 166,92 
Resistencia Ib 958,52 479,16 166,92 
evento extremo Ia 692,73 432,87 166,92 
evento extremo Ib 958,52 598,95 166,92 
Servicio I 735,85 459,81 111,28 
Tabla 4.26. Chequeo al desplazamiento etapa 3 
∴ Como la fuerza de fricción ( )346,29 /Ff kN m= es mayor que la fuerza 
horizontal ( )166,92 /Hu kN m= que provoca el desplazamiento, el estribo 
no se desplaza. 
Presiones actuantes en la base del estribo 
Capacidad de carga factorada del terreno Rq  
La capacidad de carga factorada del terreno para los estados límites son 
iguales a los obtenidos para la etapa 1 de construcción, por lo tanto: 
Estado límite de Resistencia: 
*
0,55* 0,343
0,189
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Estado límite de Evento Extremo: 
*
1,00 *0,343
0,343
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Estado límite de Servicio:  
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*
1,00 *0,343
0,343
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Las presiones admisibles del suelo de cimentación son (expresión 2.95): 
2
Vuq
B e
=
−
 
Dónde: 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.21); 
6,50B m= = Ancho de la zapata del estribo (ver numeral 4.2); 
e =  Excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría (ver 
tabla 4.25). 
Estado de 
carga 
Vu MVu MHu Xo e qR q 
kN/m kN-m/m kN-m/m m m MPa MPa 
Resistencia Ia 692,73 2690,09 361,66 3,361 -0,111 0,189 0,110 
Resistencia Ib 958,52 3696,41 361,66 3,479 -0,229 0,189 0,159 
evento 
extremo Ia 692,73 2690,09 361,66 3,361 -0,111 0,343 0,110 
evento 
extremo Ib 958,52 3696,41 361,66 3,479 -0,229 0,343 0,159 
Servicio I 735,85 2812,84 241,11 3,495 -0,245 0,343 0,122 
Tabla 4.27. Chequeo capacidad de carga etapa 3 
∴Como la presión admisible del suelo 0,159q MPa=  es menor que la 
requerida 0,189Rq MPa= , la estabilidad del estribo está controlada. 
Etapa 4: puente vacío bajo la acción sísmica = etapa 3 + sismo 
Como se explicó en el capítulo tres la carga sísmica provocada por la 
superestructura se transmiten a las pilas o estribos a través de los 
aparatos de apoyo fijos según donde estos se encuentren. 
Por lo descrito en el párrafo anterior la fuerza sísmica proveniente de la 
superestructura no interviene en este estribo ya que este es el estribo de 
aparato de apoyo móvil. 
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Figura 4.7. Fuerzas actuantes en la etapa 4 
Se procede a determinar las cargas verticales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga  que se encuentran en la 
tabla 4.4, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio, mediante la expresión 4.1  
 
cargas en kN/m 
 
Tipo DC DW EV LL+IM LS Σ Vu 
 
carga DC PDC PDW EV P (LL+IM) LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 188,10 148,10 10,71 345,82 0,00 0,00 692,73 
Resistencia Ib 261,25 205,69 24,71 466,86 0,00 0,00 958,52 
evento extremo Ia 188,10 148,10 10,71 345,82 0,00 0,00 692,73 
evento extremo Ib 261,25 205,69 24,71 466,86 0,00 0,00 958,52 
Servicio I 209,00 164,56 16,48 345,82 0,00 0,00 735,85 
Tabla 4.28. Cargas verticales con factor de carga 
Para determinar los momentos se realiza el producto entre la carga que 
se encuentra en la tabla 4.28 y el brazo de palanca (ver figura 4.7) 
 
momentos en kN-m/m 
 
Tipo DC DW EV LL+IM LS Σ MVu 
 
carga DC PDC PDW EV P (LL+IM) LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 574,72 392,47 28,38 1694,53 0,00 0,00 2690,09 
Resistencia Ib 798,22 545,09 65,49 2287,61 0,00 0,00 3696,41 
evento extremo Ia 574,72 392,47 28,38 1694,53 0,00 0,00 2690,09 
evento extremo Ib 798,22 545,09 65,49 2287,61 0,00 0,00 3696,41 
Servicio I 638,58 436,07 43,66 1694,53 0,00 0,00 2812,84 
Tabla 4.29. Momentos por Cargas verticales 
6,50
Ea
wa
6,50/3
we
wb
wc
wd
A
2*6,50/3
∆DEa
5,45
PEQ PDW
PDC
2.65
- 340 - 
Se procede a determinar las cargas horizontales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga  que se encuentran en la 
tabla 4.5, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio mediante la expresión 4.2 
 
cargas en kN/m 
 
Tipo LS EH EQ BR Σ Hu 
 
carga LSx EH EQ suelo PEQ EQ estribo BR 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 0,00 166,92 0,00 0,00 0,00 0,00 166,92 
Resistencia Ib 0,00 166,92 0,00 0,00 0,00 0,00 166,92 
evento extremo Ia 0,00 166,92 22,20 0,00 26,12 0,00 215,25 
evento extremo Ib 0,00 166,92 22,20 0,00 26,12 0,00 215,25 
Servicio I 0,00 111,28 0,00 0,00 0,00 0,00 111,28 
Tabla 4.30. Cargas horizontales con factor de carga 
Para determinar los momentos se realiza el producto entre la carga que 
se encuentra en la tabla 4.30 y el brazo de palanca (ver figura 4.7) 
 
momentos en kN-m/m 
 
Tipo LS EH EQ BR ΣMHu 
 
carga LSx EH EQ suelo PEQ EQ estribo BR 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 0,00 361,66 0,00 0,00 0,00 0,00 361,66 
Resistencia Ib 0,00 361,66 0,00 0,00 0,00 0,00 361,66 
evento extremo Ia 0,00 361,66 96,22 0,00 79,82 0,00 537,70 
evento extremo Ib 0,00 361,66 96,22 0,00 79,82 0,00 537,70 
Servicio I 0,00 241,11 0,00 0,00 0,00 0,00 241,11 
Tabla 4.31. Momentos por Cargas horizontales 
Volcamiento alrededor del extremo inferior del dedo del estribo en el 
punto  A (figura 4.4) 
Cálculo de la excentricidad máxima ( maxe ) en cada estado límite: 
Las excentricidades máximas para los estados límites son iguales a los 
obtenidos para la etapa 1 de construcción, por lo tanto:  
Estado límite de Resistencia:  
max
6,50 1,63
4 4
B
e m= = =
 
Estado límite de Evento Extremo:  
max
11* 11*6,50 2,38
30 30
B
e m= = =
 
iγ
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Estado límite de Servicio:  
max
6,50 1,63
4 4
B
e m= = =
 
La ubicación (x) de la fuerza resultante se determina con la expresión 4.6: 
, 
Dónde: 
VUM =  Momento producido por las cargas verticales en /kN m ml⋅
(ver tabla 4.29); 
HUM =  Momento producido por las cargas horizontales en 
/kN m ml⋅  (ver tabla 4.31); 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.28). 
La excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría se determina 
mediante la expresión 3.13:  
,
2
B
e x= −  
Dónde: 
6,50B m= = Ancho de la zapata del estribo (ver figura 4.2); 
x =
 Ubicación de la fuerza resultante en m . 
Estado de carga 
Vu MVu MHu X e emax 
kN/m kN-m/m kN-m/m m m m 
Resistencia Ia 692,73 2690,09 361,66 3,361 -0,111 1,625 
Resistencia Ib 958,52 3696,41 361,66 3,479 -0,229 1,625 
evento extremo Ia 692,73 2690,09 537,70 3,107 0,143 2,383 
evento extremo Ib 958,52 3696,41 537,70 3,295 -0,045 2,383 
Servicio I 735,85 2812,84 241,11 3,495 -0,245 1,625 
Tabla 4.32. Chequeo al volcamiento etapa 4 
∴ Como la excentricidad calculada ( )0,245e m=  es menor que la 
excentricidad máxima ( )max 1,625e m= no se produce volcamiento. 
( ) VU HUM Mx i
Vu
−
=
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Estabilidad del estribo al deslizamiento 
El coeficiente de rozamiento entre el estribo y el suelo de cimentación se 
determina mediante la expresión 4.7: 
, 
Dónde: 
32φ = °= Angulo de fricción interna del suelo de cimentación (ver 
numeral 3.1.2). 
Por lo tanto: 
( )tan 32 0,625µ = =  
La fuerza estabilizadora se determina mediante la expresión 4.8: 
, 
Dónde: 
= Estado límite de Resistencia (tabla 2.34); 
= Estados límites de Evento Extremo y servicio (tabla 
2.34); 
= Coeficiente de rozamiento entre el estribo y el suelo de 
cimentación; 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.28); 
Hu =
 Cargas horizontales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.30). 
Estado de carga 
Vu Ff Hu 
km/m kN/m kN/m 
Resistencia Ia 692,73 346,29 166,92 
Resistencia Ib 958,52 479,16 166,92 
evento extremo Ia 692,73 432,87 215,25 
evento extremo Ib 958,52 598,95 215,25 
Servicio I 735,85 459,81 111,28 
Tabla 4.33. Chequeo al desplazamiento etapa 4 
( )tanµ φ=
( )*( ) * T VuFf i φµ=
0,80Tφ =
1,00Tφ =
0,625µ =
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∴ Como la fuerza de fricción ( )346,29 /Ff kN m= es mayor que la fuerza 
horizontal ( )166,92 /Hu kN m= que provoca el desplazamiento el estribo 
no se desplaza. 
Presiones actuantes en la base del estribo 
Capacidad de carga factorada del terreno Rq  
La capacidad de carga factorada del terreno para los estados límites son 
iguales a los obtenidos para la etapa 1 de construcción, por lo tanto: 
Estado límite de Resistencia: 
*
0,55* 0,343
0,189
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Estado límite de Evento Extremo: 
*
1,00 *0,343
0,343
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Estado límite de Servicio:  
*
1,00 *0,343
0,343
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Las presiones admisibles del suelo de cimentación son (expresión 2.95): 
2
Vuq
B e
=
−
 
Dónde: 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.28); 
6,50B m= = Ancho de la zapata del estribo (ver numeral 4.2); 
e =  Excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría (ver 
tabla 4.32). 
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Estado de 
carga 
Vu MVu MHu Xo e qR q 
kN/m kN-m/m kN-m/m m m MPa MPa 
Resistencia Ia 692,73 2690,09 361,66 3,361 -0,111 0,189 0,110 
Resistencia Ib 958,52 3696,41 361,66 3,479 -0,229 0,189 0,159 
evento 
extremo Ia 692,73 2690,09 537,70 3,107 0,143 0,343 0,111 
evento 
extremo Ib 958,52 3696,41 537,70 3,295 -0,045 0,343 0,150 
Servicio I 735,85 2812,84 241,11 3,495 -0,245 0,343 0,122 
Tabla 4.34. Chequeo capacidad de carga etapa 4 
∴Como la presión admisible 0,159q MPa=  del suelo es menor que la 
requerida 0,189Rq MPa= , la estabilidad del estribo está controlada. 
Etapa 5: puente en servicio (puente vacío + carga viva) = etapa 3 + carga 
viva vehicular + fuerza de frenado. 
Las reacciones por carga viva se calculan cuando el camión HL-93 se 
encuentra en la posición más crítica, esto es cuando el eje más pesado 
coincide con el centro de gravedad del aparato de apoyo, a esta carga se 
adiciona la carga distribuida por carril o vía.  
 
Figura 4.8. Carga viva en el puente  
Caso a: carga de camión de diseño 
Para el estado de carga mostrado en la figura 4.8 se determina la 
reacción en el estribo: 
24.60 m
RBRA
145kN
P= Peso del camión HL-93
16.00 m4.30 m
145kN
4.30 m
35kN
w= 9,30 N/mm/via
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0
*24,60 24,60*145 20,3*145 16,0*35
287,42 /
MB
RA
RA LL kN via
=
= + +
= =
∑
  
A la carga se mayora por efecto dinámico de impacto con la expresión 
2.78: 
1 ,
100IM
IMLL LL LL  + = ∗ + 
 
 
Dónde: 
287,42 /RA LL kN via= = = Reacción del caso a; 
0,33IM = =  Incremento por carga dinámica (ver tabla 2.28). 
Por lo tanto: 
0,33287,42 1
100
382,27 /
IM
IM
LL LL
LL LL kN via
 
+ = ∗ + 
 
+ =
      
Para obtener la carga viva total multiplicamos por el número de vías y el 
coeficiente de simultaneidad con la expresión 4.9:  
/ *# *IM IMLL LL LL LL via vias m+ = +  ,                     (4.9) 
Dónde: 
1m = = Coeficiente de simultaneidad para 2 vías de carga (tabla 
2.26); 
# 2,00vias = = Numero de vías; 
/ 382,27 /IMLL LL via kN via+ = = Carga viva mayorada con impacto. 
Por lo tanto: 
382, 27 * 2,00 *1,00
764,53
IM
IM
LL LL
LL LL kN
+ =
+ =
 
Para obtener la carga viva del camión por metro lineal dividimos para el 
ancho del estribo que es de 9,40m 
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( ) / 764,53 / 9,40
( ) / 81,33 /
IM
IM
LL LL m
LL LL m kN m
+ =
+ =
   
Caso b: carga de carril 
La carga de carril se determina con la expresión 4.10: 
( ) * * # *
2
LLLcarril qcarril vias m=  ,                      (4.10) 
Dónde: 
= Coeficiente de simultaneidad para 2 vías de carga (tabla 
2.26); 
# 2,00vias = = Numero de vías; 
9,30 / /qcarril kN m via= = Carga de carril (ver figura 4.8); 
24,60L m= = Luz del puente (ver numeral 3.1.4). 
Por lo tanto: 
24,6( ) 9,30* *2*1
2
( ) 228,78
LLcarril
LLcarril kN
=
=
 
Para obtener la carga viva del carril de diseño por metro lineal dividimos 
para el ancho del estribo que es de 9,40m de la figura 4.1 
( ) / 24,34 /LLcarril m kN m=
   
La carga viva total es la suma de los casos a y b 
( ) / ( ) / ( ) /
( ) / 81,33 24,34
( ) / 105,67 /
IMLL m LL LL m LLcarril m
LL m
LL m kN m
= + +
= +
=
 
Para determinar la fuerza de frenado se emplea la expresión 2.70: 
Caso a: 
1m =
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El 25% de la reacción por aplicación del camión de diseño o de la carga 
de oruga (tándem): 
*# * *( %)CVBR m vias R N=
 ,
 
Dónde: 
= Coeficiente de simultaneidad para 2 vías de carga (tabla 
2.26); 
# 2,00vias = = Numero de vías; 
( %) 0,25N = = Porcentaje establecido por las especificaciones; 
145 145 35 325CVR kN= + + = = Reacción por carga de diseño (figura 
4.9) 
Por lo tanto: 
0,25*325* 2 *1
162,50
BR
BR kN
=
=
  
Caso b: 
El 5% de la reacción debida a la aplicación del camión de diseño + carga 
distribuida por vía: 
*# * *( %)CVBR m vias R N=
 ,
 
Dónde: 
= Coeficiente de simultaneidad para 2 vías de carga (tabla 
2.26); 
# 2,00vias = = Numero de vías; 
( %) 0,05N = = Porcentaje establecido por las especificaciones; 
(145 145 35) (9,3*24,6) 553,78CVR kN= + + + = = Reacción por carga 
de diseño + carga distribuida por vía (ver figura 4.9). 
Por lo tanto: 
0,05*2*1*((145 145 35) (9,3*24,6))
55,38
BR
BR kN
= + + +
=
 
1m =
1m =
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La fuerza de frenado es la mayor de los dos casos calculados: 
162,50BR kN=
 
Para obtener la fuerza de frenado por metro lineal dividimos para el ancho 
del estribo que es de 9,40m de la figura 4.1 
17, 29 /BR kN ml=
 
24.60 m
w= 9,30 N/mm/via
145 kN 145 kN35 kN
 
Figura 4.9. Carga viva equivalente en el puente  
El cálculo de la sobrecarga por efecto de la carga viva se realiza con la 
expresión 2.34:      
* Sq hγ= , 
Dónde: 
31,90 /t mγ = = Peso específico del suelo de relleno (numeral 
3.1.2); 
0,60hs m= = Altura de sobrecarga (ver tabla 2.19). 
Por lo tanto: 
2 2
1,90 * 0,60
1,14 / 11,18 /
q
q t m kN m
=
= =
    
El Empuje en sentido horizontal se calcula con la expresión 4.11: 
LSx=q*H*ka                                       (4.11) 
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El Empuje en sentido vertical se calcula con la expresión 4.12: 
LSv=q*B"                                       (4.12) 
Dónde: 
21,14 /q t m=
 = Sobrecarga viva; 
6,50H m= = Altura del estribo (ver numeral 3.1.4); 
0,28ka = = Coeficiente de empuje activo del suelo; 
3,20tt m=  = Base del talón (ver tabla 4.1). 
Por lo tanto: 
LSx=q*H*ka
LSx=1,14*6,50*0,28
LSx=2,09 / =20,54 /t m kN m
               
LSv=q*Btalon
LSv=1,14*3,20
LSv=3,65 / =35,77 /t m kN m
 
 
Figura 4.10. Fuerzas actuantes en la etapa 5 
6,50wa
6,50/3
we
wb
wc
wd
A
q
BR
1,80
PDW
PDC
2.65
EH
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Se procede a determinar las cargas verticales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga  iγ  que se encuentran en 
la tabla 4.4, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio, mediante la expresión 4.1  
 
cargas en kN/m 
 
Tipo DC DW EV LL+IM LS Σ Vu 
 
carga DC PDC PDW EV P(LL+IM) LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 188,10 148,10 10,71 345,82 0,00 62,61 755,34 
Resistencia Ib 261,25 205,69 24,71 466,86 184,93 62,61 1206,05 
evento extremo Ia 188,10 148,10 10,71 345,82 0,00 17,89 710,62 
evento extremo Ib 261,25 205,69 24,71 466,86 52,84 17,89 1029,24 
Servicio I 209,00 164,56 16,48 345,82 105,67 35,77 877,30 
Tabla 4.35. Cargas verticales con factor de carga 
Para determinar los momentos se realiza el producto entre la carga que 
se encuentra en la tabla 4.35 y el brazo de palanca (ver figura 4.10) 
 
momentos en kN-m/m 
 
Tipo DC DW EV LL+IM LS Σ MVu 
 
carga DC PDC PDW EV P (LL+IM) LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 574,72 392,47 28,38 1694,53 0,00 306,77 2996,86 
Resistencia Ib 798,22 545,09 65,49 2287,61 490,05 306,77 4493,23 
evento extremo Ia 574,72 392,47 28,38 1694,53 0,00 87,65 2777,74 
evento extremo Ib 798,22 545,09 65,49 2287,61 140,01 87,65 3924,07 
Servicio I 638,58 436,07 43,66 1694,53 280,03 175,30 3268,16 
Tabla 4.36. Momentos por Cargas verticales 
Se procede a determinar las cargas horizontales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga  que se encuentran en la 
tabla 4.5, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio mediante la expresión 4.2  
 
cargas en kN/m 
 
Tipo LS EH EQ BR Σ Hu 
 
carga LSx EH EQ suelo PEQ EQ estribo BR 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 35,95 166,92 0,00 0,00 0,00 30,25 233,13 
Resistencia Ib 35,95 166,92 0,00 0,00 0,00 30,25 233,13 
evento extremo Ia 10,27 166,92 0,00 0,00 0,00 8,64 185,84 
evento extremo Ib 10,27 166,92 0,00 0,00 0,00 8,64 185,84 
Servicio I 20,54 111,28 0,00 0,00 0,00 17,29 149,11 
Tabla 4.37. Cargas horizontales con factor de carga 
Para determinar los momentos se realiza el producto entre la carga que 
se encuentra en la tabla 4.37 y el brazo de palanca (ver figura 4.10) 
iγ
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momentos en kN-m/m 
 
Tipo LS EH EQ BR Σ MHu 
 
carga LSx EH EQ suelo PEQ EQ estribo BR 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 116,84 361,66 0,00 0,00 0,00 251,10 729,60 
Resistencia Ib 116,84 361,66 0,00 0,00 0,00 251,10 729,60 
evento extremo Ia 33,38 361,66 0,00 0,00 0,00 71,74 466,79 
evento extremo Ib 33,38 361,66 0,00 0,00 0,00 71,74 466,79 
Servicio I 66,77 241,11 0,00 0,00 0,00 143,48 451,36 
Tabla 4.38. Momentos por Cargas horizontales 
Volcamiento alrededor del extremo inferior del dedo del estribo en el 
punto  A (figura 4.4) 
Cálculo de la excentricidad máxima ( maxe ) en cada estado límite: 
Las excentricidades máximas para los estados límites son iguales a los 
obtenidos para la etapa 1 de construcción, por lo tanto:  
Estado límite de Resistencia:  
max
6,50 1,63
4 4
B
e m= = =
 
Estado límite de Evento Extremo:  
max
11* 11*6,50 2,38
30 30
B
e m= = =
 
Estado límite de Servicio:  
max
6,50 1,63
4 4
B
e m= = =
 
La ubicación (x) de la fuerza resultante se determina con la expresión 4.6: 
, 
Dónde: 
VUM =  Momento producido por las cargas verticales en /kN m ml⋅
(ver tabla 4.36); 
HUM =  Momento producido por las cargas horizontales en 
/kN m ml⋅  (ver tabla 4.38); 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.35). 
( ) VU HUM Mx i
Vu
−
=
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La excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría se determina 
mediante la expresión 3.13:  
,
2
B
e x= −  
Dónde: 
= Ancho de la zapata del estribo (ver figura 4.2); 
  Ubicación de la fuerza resultante en . 
Estado de carga 
Vu MVu MHu X e emax 
kN/m kN-m/m kN-m/m m m m 
Resistencia Ia 755,34 2996,86 729,60 3,002 0,248 1,625 
Resistencia Ib 1206,05 4493,23 729,60 3,121 0,129 1,625 
evento extremo Ia 710,62 2777,74 466,79 3,252 -0,002 2,383 
evento extremo Ib 1029,24 3924,07 466,79 3,359 -0,109 2,383 
Servicio I 877,30 3268,16 451,36 3,211 0,039 1,625 
Tabla 4.39. Chequeo al volcamiento etapa 5 
∴ Como la excentricidad calculada ( )0,248e m= es menor que la 
excentricidad máxima ( )max 1,625e m= no se produce volcamiento. 
Estabilidad del estribo al deslizamiento 
El coeficiente de rozamiento entre el estribo y el suelo de cimentación se 
determina mediante la expresión 4.7: 
, 
Dónde: 
32φ = °= Angulo de fricción interna del suelo de cimentación (ver 
numeral 3.1.2). 
Por lo tanto: 
( )tan 32 0,625µ = =  
La fuerza estabilizadora se determina mediante la expresión 4.8: 
, 
Dónde: 
6,50B m=
x = m
( )tanµ φ=
( )*( ) * T VuFf i φµ=
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= Estado límite de Resistencia (tabla 2.34); 
= Estados límites de Evento Extremo y servicio (tabla 
2.34); 
= Coeficiente de rozamiento entre el estribo y el suelo de 
cimentación; 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.35); 
Hu =
 Cargas horizontales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.37). 
Estado de carga 
Vu Ff Hu 
km/m kN/m kN/m 
Resistencia Ia 755,34 377,59 233,13 
Resistencia Ib 1206,05 602,90 233,13 
evento extremo Ia 710,62 444,04 185,84 
evento extremo Ib 1029,24 643,14 185,84 
Servicio I 877,30 548,20 149,11 
Tabla 4.40. Chequeo al desplazamiento etapa 5 
∴ Como la fuerza de fricción ( )377,59 /Ff kN m=  es mayor que la fuerza 
horizontal ( )233,13 /Hu kN m= que provoca el desplazamiento, el estribo 
no se desplaza. 
Presiones actuantes en la base del estribo 
Capacidad de carga factorada del terreno Rq  
La capacidad de carga factorada del terreno para los estados límites son 
iguales a los obtenidos para la etapa 1 de construcción, por lo tanto: 
Estado límite de Resistencia: 
*
0,55* 0,343
0,189
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Estado límite de Evento Extremo: 
*
1,00 *0,343
0,343
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
0,80Tφ =
1,00Tφ =
0,625µ =
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Estado límite de Servicio:  
*
1,00 *0,343
0,343
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Las presiones admisibles del suelo de cimentación son (expresión 2.95): 
2
Vuq
B e
=
−
 
Dónde: 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.35); 
6,50B m= = Ancho de la zapata del estribo (ver figura 4.2); 
e =  Excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría (tabla 
4.39). 
Estado de 
carga 
Vu MVu MHu Xo e qR q 
kN/m kN-m/m kN-m/m m m MPa MPa 
Resistencia Ia 755,34 2996,86 729,60 3,002 0,248 0,189 0,126 
Resistencia Ib 1206,05 4493,23 729,60 3,121 0,129 0,189 0,190 
evento 
extremo Ia 710,62 2777,74 466,79 3,252 -0,002 0,343 0,109 
evento 
extremo Ib 1029,24 3924,07 466,79 3,359 -0,109 0,343 0,164 
Servicio I 877,30 3268,16 451,36 3,211 0,039 0,343 0,137 
Tabla 4.41. Chequeo capacidad de carga etapa 5 
∴Como la presión admisible del suelo 0,190q MPa=  es menor que la 
requerida 0,189Rq MPa= , la estabilidad del estribo está controlada. 
ESTRIBO DERECHO 
Este estribo tiene las mismas características del estribo izquierdo con la 
variación que es el que posee el aparato de apoyo fijo, por tal motivo le 
afecta la fuerza sísmica proveniente de la superestructura. 
Por tal motivo solo se verifica la etapa 4 ya que es donde se produce la 
variación y las demás etapas son las mismas. La fuerza sísmica 
proveniente de la superestructura se determina con la expresión 3.32: 
4 * *CMRPEQ F Sv Ao= =
,
 
Dónde: 
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18,46 /CMR t ml= = Reacción de la carga muerta de la 
superestructura; 
= Coeficiente de aceleración de la zona III (numeral 3.1.1); 
1,20S = = Coeficiente de sitio II (ver numeral 3.1.1). 
Por lo tanto: 
 
18,46*0,25*1,20
5,54 / 54,31 /
PEQ Fv
PEQ Fv t ml kN ml
= =
= = =
 
Verificación de las dimensiones según sus etapas constructivas 
Etapa 4: puente vacío bajo la acción sísmica = etapa 3 + sismo 
Se procede a determinar las cargas verticales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga iγ  que se encuentran en 
la tabla 4.4, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio, mediante la expresión 4.1  
 
cargas en kN/m 
 
Tipo DC DW EV LL+IM LS Σ Vu 
 
carga DC PDC PDW EV P (LL+IM) LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 188,10 148,10 10,71 345,82 0,00 0,00 692,73 
Resistencia Ib 261,25 205,69 24,71 466,86 0,00 0,00 958,52 
evento extremo Ia 188,10 148,10 10,71 345,82 0,00 0,00 692,73 
evento extremo Ib 261,25 205,69 24,71 466,86 0,00 0,00 958,52 
Servicio I 209,00 164,56 16,48 345,82 0,00 0,00 735,85 
Tabla 4.42. Cargas verticales con factor de carga 
Para determinar los momentos se realiza el producto entre la carga que 
se encuentra en la tabla 4.42 y el brazo de palanca (ver figura 4.7) 
 
momentos en kN-m/m 
 
Tipo DC DW EV LL+IM LS Σ MVu 
 
carga DC PDC PDW EV P (LL+IM) LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 574,72 392,47 28,38 1694,53 0,00 0,00 2690,09 
Resistencia Ib 798,22 545,09 65,49 2287,61 0,00 0,00 3696,41 
evento extremo Ia 574,72 392,47 28,38 1694,53 0,00 0,00 2690,09 
evento extremo Ib 798,22 545,09 65,49 2287,61 0,00 0,00 3696,41 
Servicio I 638,58 436,07 43,66 1694,53 0,00 0,00 2812,84 
Tabla 4.43. Momentos por Cargas verticales 
0,25Ao =
4 * *CMRPEQ F Sv Ao= =
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Se procede a determinar las cargas horizontales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga  que se encuentran en la 
tabla 4.5, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio mediante la expresión 4.2 
 
cargas en kN/m 
 
Tipo LS EH EQ BR Σ Hu 
 
carga LSx EH EQ suelo PEQ EQ estribo BR 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 0,00 166,92 0,00 0,00 0,00 0,00 166,92 
Resistencia Ib 0,00 166,92 0,00 0,00 0,00 0,00 166,92 
evento extremo Ia 0,00 166,92 22,20 54,31 26,12 0,00 269,56 
evento extremo Ib 0,00 166,92 22,20 54,31 26,12 0,00 269,56 
Servicio I 0,00 111,28 0,00 0,00 0,00 0,00 111,28 
Tabla 4.44. Cargas horizontales con factor de carga 
Para determinar los momentos se realiza el producto entre la carga que 
se encuentra en la tabla 4.44 y el brazo de palanca (ver figura 4.7). 
 
momentos en kN-m/m 
 
Tipo LS EH EQ BR ΣMHu 
 
carga LSx EH EQ suelo PEQ EQ estr. BR 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 0,00 361,66 0,00 0,00 0,00 0,00 361,66 
Resistencia Ib 0,00 361,66 0,00 0,00 0,00 0,00 361,66 
evento extremo Ia 0,00 361,66 96,22 295,99 79,82 0,00 833,69 
evento extremo Ib 0,00 361,66 96,22 295,99 79,82 0,00 833,69 
Servicio I 0,00 241,11 0,00 0,00 0,00 0,00 241,11 
Tabla 4.45. Momentos por Cargas horizontales 
Volcamiento alrededor del extremo inferior del dedo del estribo en el 
punto  A (figura 4.4) 
Cálculo de la excentricidad máxima ( maxe ) en cada estado límite: 
Las excentricidades máximas para los estados límites son iguales a los 
obtenidos para la etapa 1 de construcción, por lo tanto:  
Estado límite de Resistencia:  
max
6,50 1,63
4 4
B
e m= = =
 
Estado límite de Evento Extremo:  
max
11* 11*6,50 2,38
30 30
B
e m= = =
 
Estado límite de Servicio:  
iγ
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max
6,50 1,63
4 4
B
e m= = =
 
La ubicación (x) de la fuerza resultante se determina con la expresión 4.6: 
, 
Dónde: 
VUM =  Momento producido por las cargas verticales en /kN m ml⋅
(ver tabla 4.43); 
HUM =  Momento producido por las cargas horizontales en 
/kN m ml⋅  (ver tabla 4.45); 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.42). 
La excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría se determina 
mediante la expresión 3.13:  
,
2
B
e x= −  
Dónde: 
= Ancho de la zapata del estribo (ver figura 4.2); 
  Ubicación de la fuerza resultante en . 
Estado de carga 
Vu MVu MHu X e emax 
kN/m kN-m/m kN-m/m m m m 
Resistencia Ia 692,73 2690,09 361,66 3,361 -0,111 1,625 
Resistencia Ib 958,52 3696,41 361,66 3,479 -0,229 1,625 
evento extremo Ia 692,73 2690,09 833,69 2,680 0,570 2,383 
evento extremo Ib 958,52 3696,41 833,69 2,987 0,263 2,383 
Servicio I 735,85 2812,84 241,11 3,495 -0,245 1,625 
Tabla 4.46. Chequeo al volcamiento etapa 4 
∴ Como la excentricidad calculada ( )0,245e m=  es menor que la 
excentricidad máxima ( )max 1,625e m= no se produce volcamiento. 
( ) VU HUM Mx i
Vu
−
=
6,50B m=
x = m
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Estabilidad del estribo al deslizamiento 
El coeficiente de rozamiento entre el estribo y el suelo de cimentación se 
determina mediante la expresión 4.7: 
, 
Dónde: 
32φ = °= Angulo de fricción interna del suelo de cimentación (numeral 
3.1.2). 
Por lo tanto: 
( )tan 32 0,625µ = =  
La fuerza estabilizadora se determina mediante la expresión 4.8: 
, 
Dónde: 
= Estado límite de Resistencia (tabla 2.34); 
= Estados límites de Evento Extremo y servicio (tabla 
2.34); 
= Coeficiente de rozamiento entre el estribo y el suelo de 
cimentación; 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.42); 
Hu =
 Cargas horizontales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.44). 
Estado de carga 
Vu Ff Hu 
km/m kN/m kN/m 
Resistencia Ia 692,73 346,29 166,92 
Resistencia Ib 958,52 479,16 166,92 
evento extremo Ia 692,73 432,87 269,56 
evento extremo Ib 958,52 598,95 269,56 
Servicio I 735,85 459,81 111,28 
Tabla 4.47. Chequeo al desplazamiento etapa 4 
( )tanµ φ=
( )*( ) * T VuFf i φµ=
0,80Tφ =
1,00Tφ =
0,625µ =
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∴ Como la fuerza de fricción ( )346,29 /Ff kN m= es mayor que la fuerza 
horizontal ( )166,92 /Hu kN m= , el estribo no se desplaza. 
Presiones actuantes en la base del estribo 
Capacidad de carga factorada del terreno Rq  
La capacidad de carga factorada del terreno para los estados límites son 
iguales a los obtenidos para la etapa 1 de construcción, por lo tanto: 
Estado límite de Resistencia: 
*
0,55* 0,343
0,189
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Estado límite de Evento Extremo: 
*
1,00 *0,343
0,343
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Estado límite de Servicio:  
*
1,00 *0,343
0,343
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Las presiones admisibles del suelo de cimentación son (expresión 2.95): 
2
Vuq
B e
=
−
 
Dónde: 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.42); 
6,50B m= = Ancho de la zapata del estribo (ver numeral 4.2); 
e =  Excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría (tabla 
4.46). 
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Estado de 
carga 
Vu MVu MHu Xo e qR q 
kN/m kN-m/m kN-m/m m m MPa MPa 
Resistencia Ia 692,73 2690,09 361,66 3,361 -0,111 0,189 0,110 
Resistencia Ib 958,52 3696,41 361,66 3,479 -0,229 0,189 0,159 
evento 
extremo Ia 692,73 2690,09 833,69 2,680 0,570 0,343 0,129 
evento 
extremo Ib 958,52 3696,41 833,69 2,987 0,263 0,343 0,160 
Servicio I 735,85 2812,84 241,11 3,495 -0,245 0,343 0,122 
Tabla 4.48. Chequeo capacidad de carga etapa 4 
∴Como la presión admisible del suelo 0,159q MPa=  es menor que la 
requerida 0,189Rq MPa= , la estabilidad del estribo está controlada. 
MURO DE ALA 
Verificación de las dimensiones según sus etapas constructivas: 
Etapa 1: Muro de Ala construido, bajo la acción de su peso propio y la 
presión del relleno.  
Coeficiente de presión activa se determina con la expresión 2.27: 
2
,
1
tan 45
1 2
senKa
sen
φ φ
φ
 
 
 
−
= = −
+
 
Dónde: 
34φ = °= Angulo de fricción interna del suelo de relleno (numeral 
3.1.2). 
Por lo tanto: 
2 34tan 45 0,28
2
ka   
 
= − =
 
El empuje activo del suelo se determina con la expresión 2.31: 
21
* * ,
2
Ea ka Hγ=  
Dónde: 
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0,28ka =
 = Coeficiente de empuje activo del suelo; 
6,50H m= = Altura del muro de ala (ver numeral 3.1.4); 
31,90 /t mγ = = Peso específico del suelo de relleno (numeral 
3.1.2). 
Por lo tanto: 
21
*0,28*1,90*6,50
2
11,35 / 111,28 /
EH
EH t ml kN ml
=
= =
   
El empuje activo se encuentra localizado a una altura H/3  
6,50 2,17
3 3
H
m= =
 
Con las dimensiones del muro de ala (figura 4.3) y los pesos específicos 
de los materiales (numerales 3.1.2 y 3.1.3) se procede a calcular el peso 
del muro de ala y del suelo de relleno detrás del muro de ala. 
W 
Dimensiones m γ 
material 
Peso BP Momento 
altura ancho espesor 
  
estabilizador 
 
m m m t/m3 t/ml m t⋅m/ml 
wa 5,80 1,00 2,40 1,90 26,45 3,05 80,67 
wb 5,80 1,00 0,20 2,40 2,78 1,75 4,87 
wc 5,80 1,00 0,25 2,40 1,74 1,57 2,73 
wd 0,70 1,00 4,25 2,40 7,14 2,13 15,17 
    
Peso (W) 38,11 Me 103,44 
Tabla 4.49. Momentos Estabilizadores del Muro de Ala 
Peso del relleno    26,45 / 259,37 /EV Wpps t ml kN ml= = =  
Peso propio del muro de ala  11,66 / 114,38 /DC Wpp t ml kN ml= = =
 
Se procede a determinar las cargas verticales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga  que se encuentran en 
la tabla 4.4, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio, mediante la expresión 4.1  
iγ
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cargas en kN/m 
Tipo DC EV LS 
Σ Vu 
carga DC EV LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 102,95 259,37 0,00 362,31 
Resistencia Ib 142,98 350,14 0,00 493,13 
evento extremo Ia 102,95 259,37 0,00 362,31 
evento extremo Ib 142,98 350,14 0,00 493,13 
Servicio I 114,38 259,37 0,00 373,75 
 
Tabla 4.50. Cargas verticales con factor de carga 
Para determinar los momentos se realiza el producto entre la carga que 
se encuentra en la tabla 4.50 y el brazo de palanca (ver figura 4.11). 
momentos en kN-m/m 
Tipo DC EV LS 
Σ MVu 
carga DC EV LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 200,97 791,07 0,00 992,04 
Resistencia Ib 279,13 1067,94 0,00 1347,07 
evento extremo Ia 200,97 791,07 0,00 992,04 
evento extremo Ib 279,13 1067,94 0,00 1347,07 
Servicio I 223,30 791,07 0,00 1014,37 
Tabla 4.51. Momentos por Cargas verticales 
Se procede a determinar las cargas horizontales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga  que se encuentran en 
la tabla 4.5, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio mediante la expresión 4.2  
cargas en kN/m 
Tipo LS EH EQ 
Σ Hu 
carga LSx EH EQ suelo EQ muro 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 0,00 166,92 0,00 0,00 166,92 
Resistencia Ib 0,00 166,92 0,00 0,00 166,92 
evento extremo Ia 0,00 166,92 0,00 0,00 166,92 
evento extremo Ib 0,00 166,92 0,00 0,00 166,92 
Servicio I 0,00 111,28 0,00 0,00 111,28 
Tabla 4.52. Cargas horizontales con factor de carga 
iγ
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Para determinar los momentos se realiza el producto entre la carga que 
se encuentra en la tabla 4.52 y el brazo de palanca (ver figura 4.11) 
momentos en kN-m/m 
Tipo LS EH EQ Σ MHu 
carga LSx EH EQ suelo EQ muro 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 0,00 361,66 0,00 0,00 361,66 
Resistencia Ib 0,00 361,66 0,00 0,00 361,66 
evento extremo Ia 0,00 361,66 0,00 0,00 361,66 
evento extremo Ib 0,00 361,66 0,00 0,00 361,66 
Servicio I 0,00 241,11 0,00 0,00 241,11 
Tabla 4.53. Momentos por Cargas horizontales 
 
Figura 4.11. Fuerzas actuantes en la etapa 1 del muro de ala 
Volcamiento alrededor del extremo inferior del dedo del muro de ala en el 
punto  A (figura 4.4) 
Cálculo de la excentricidad máxima ( maxe ) en cada estado límite: 
Estado límite de Resistencia mediante la expresión 4.3: 
, 
Dónde: 
4,25B m= =  Ancho de la zapata del muro de ala (ver figura 4.3). 
A
6,50
EH
6,50/3
wawb
wc
wd
max 4
B
e =
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Por lo tanto: 
max
4,25 1,06
4 4
B
e m= = =
 
Estado límite de Evento Extremo mediante la expresión 4.4: 
, 
Dónde: 
= Ancho de la zapata del muro de ala (ver figura 4.3). 
Por lo tanto: 
max
11* 11*4,25 1,56
30 30
B
e m= = =
 
Estado límite de Servicio mediante la expresión 4.5: 
, 
Dónde: 
= Ancho de la zapata del muro de ala (ver figura 4.3). 
Por lo tanto: 
max
4,25 1,06
4 4
B
e m= = =
 
La ubicación (x) de la fuerza resultante se determina con la expresión 4.6: 
, 
Dónde: 
VUM =  Momento producido por las cargas verticales en /kN m ml⋅
(ver tabla 4.51); 
HUM =  Momento producido por las cargas horizontales en 
/kN m ml⋅  (ver tabla 4.53); 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.50). 
max
11*
3
B
e =
4,25B m=
max 4
B
e =
4,25B m=
( ) VU HUM Mx i
Vu
−
=
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La excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría se determina 
mediante la expresión 3.13:  
,
2
B
e x= −  
Dónde: 
=  Ancho de la zapata del muro de ala (ver figura 4.3); 
x =
 Ubicación de la fuerza resultante en m . 
Estado de carga 
Vu MVu MHu X e emax 
kN/m kN-m/m kN-m/m m m m 
Resistencia Ia 362,31 992,04 361,66 1,740 0,385 1,063 
Resistencia Ib 493,13 1347,07 361,66 1,998 0,127 1,063 
evento extremo Ia 362,31 992,04 361,66 1,740 0,385 1,558 
evento extremo Ib 493,13 1347,07 361,66 1,998 0,127 1,558 
Servicio I 373,75 1014,37 241,11 2,069 0,056 1,063 
Tabla 4.54. Chequeo al volcamiento etapa 1 
∴ Como la excentricidad calculada ( )0,385e m=  es menor que la 
excentricidad máxima ( )max 1,063e m= no se produce volcamiento. 
Estabilidad del muro de ala al deslizamiento 
El coeficiente de rozamiento entre el muro de ala y el suelo de 
cimentación se determina mediante la expresión 4.7: 
, 
Dónde: 
32φ = °; Angulo de fricción interna del suelo de cimentación (ver 
numeral 3.1.2). 
Por lo tanto: 
( )tan 32 0,625µ = =  
La fuerza estabilizadora se determina mediante la expresión 4.8: 
, 
Dónde: 
4,25B m=
( )tanµ φ=
( )*( ) * T VuFf i φµ=
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= Estado límite de Resistencia (tabla 2.34); 
= Estados límites de Evento Extremo y servicio (tabla 
2.34); 
= Coeficiente de rozamiento entre el muro de ala y el 
suelo de cimentación; 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.50); 
Hu =
 Cargas horizontales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.52). 
Estado de carga 
Vu Ff Hu 
km/m kN/m kN/m 
Resistencia Ia 362,31 181,12 166,92 
Resistencia Ib 493,13 246,51 166,92 
evento extremo Ia 362,31 226,40 166,92 
evento extremo Ib 493,13 308,14 166,92 
Servicio I 373,75 233,55 111,28 
Tabla 4.55. Chequeo al desplazamiento etapa 1 
∴ Como la fuerza de fricción ( )181,12 /Ff kN m= es mayor que la fuerza 
horizontal ( )166,92 /Hu kN m= que provoca el desplazamiento, el muro 
de ala no se desplaza. 
Presiones actuantes en la base del muro de ala 
Capacidad de carga factorada del terreno Rq  
Mediante la expresión 2.98 se determina la capacidad de carga factorada 
del terreno. 
* ,R b nq qφ=  
Dónde: 
= Estado límite de Resistencia (tabla 2.34); 
= Estados límites de Evento Extremo y servicio (tabla 
2.34); 
225 / 0,135qn qu t m MPa= = = = Capacidad portante última no 
factorada. 
0,80Tφ =
1,00Tφ =
0,625µ =
0,55bφ =
1,00bφ =
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Estado límite de Resistencia:  
*
0,55* 0, 245
0,135
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Estado límite de Evento Extremo: 
*
1,00 * 0,245
0, 245
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Estado límite de Servicio:  
*
1,00 * 0,245
0, 245
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
 
Las presiones admisibles del suelo de cimentación son (expresión 2.95): 
2
Vuq
B e
=
−
 
Dónde: 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.50), 
=  Ancho de la zapata del muro de ala (ver figura 4.3), 
e =  Excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría (ver 
tabla 4.54). 
Estado de 
carga 
Vu MVu MHu Xo e qR q 
kN/m kN-m/m kN-m/m m m MPa MPa 
Resistencia Ia 362,31 992,04 361,66 1,740 0,385 0,135 0,104 
Resistencia Ib 493,13 1347,07 361,66 1,998 0,127 0,135 0,123 
evento 
extremo Ia 362,31 992,04 361,66 1,740 0,385 0,245 0,104 
evento 
extremo Ib 493,13 1347,07 361,66 1,998 0,127 0,245 0,123 
Servicio I 373,75 1014,37 241,11 2,069 0,056 0,245 0,090 
Tabla 4.56. Chequeo capacidad de carga etapa 1 
4,25B m=
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∴Como la presión admisible del suelo 0,123q MPa=  es menor que la 
requerida 0,135Rq MPa=  la estabilidad del muro de ala está controlada. 
Etapa 2: Muro de ala construido, bajo la acción de su peso propio, presión 
del relleno y fuerza sísmica 
EL coeficiente sísmico horizontal se determina mediante la expresión 2.43: 
0,50* ,Csh Ao=  
Dónde: 
= Coeficiente de aceleración de la zona III (numeral 
3.1.1). 
Por lo tanto: 
0,50*0,25
0,13
Csh
Csh
=
=
                
EL coeficiente sísmico vertical se determina mediante la expresión 2.44: 
0,70* ,Csv Csh=  
Dónde: 
=  Coeficiente sísmico horizontal. 
Por lo tanto: 
0,70*0,13
0,09
Csv
Csv
=
=
 
El ángulo 'θ  se determina mediante la expresión 2.42: 
1
' ,
1
Csh
tg
Csv
θ −  =  
− 
 
Dónde: 
= Coeficiente sísmico horizontal; 
= Coeficiente sísmico vertical. 
Por lo tanto: 
0,25Ao =
0,13Csh =
0,13Csh =
0,09Csv =
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1 0,13
'
1 0,09
' 7,80o
tgθ
θ
−
 
=  
− 
=
 
El cálculo de la Fuerza sísmica del peso propio se determina con la 
expresión 3.14: 
* ,Fspp Csh Wpp=  
Dónde: 
= Coeficiente sísmico horizontal; 
114,38 /Wpp kN ml= = Peso propio del muro de ala. 
Por lo tanto: 
*
0,13*114,38
14,30 /
Fspp Csh Wpp
Fspp
Fspp kN ml
=
=
=
              
El brazo de palanca de la fuerza sísmica debido al peso propio del muro 
se considera ubicado en el centro de gravedad de este por tanto el brazo 
de palanca es:  
1,95
Brazo de palanca
Bspp m=
           
El coeficiente de presión dinámica activa (expresión 2.40) de Mononobe–
Okabe:  
( )
( ) ( ) ( )( ) ( )
2
2
2
'
'
cos ' ' 1
'
sen
Kas
sen sen
sen sen
sen sen
φ β θ
φ δ φ θ αθ β β θ δ β θ δ α β
+ −
=
 + − −
− − + 
− − +  
 
Dónde: 
= Angulo de inclinación del suelo detrás del muro de ala (ver 
numeral 3.1.2); 
0,13Csh =
0α = °
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= Angulo de inclinación del muro de ala respecto a la 
horizontal (ver numeral 3.1.2); 
=Angulo de fricción interna del suelo de relleno (numeral 
3.1.2); 
= Angulo debido a la acción del sismo. 
Por lo tanto: 
( )
( ) ( ) ( )( ) ( )
2
2
2
34 90 7.80
34 22.7 34 7.80 0
cos 7.80 90 90 7.80 22.7 1
90 7.80 22.7 0 90
0,345
sen
Kas
sen sen
sen sen
sen sen
Kas
+ −
=
 + − −
− − + 
− − +  
=
 
El incremento dinámico del empuje activo del suelo se determina con la 
expresión 2.39: 
( ) ( )21 * * * 1 ,
2
DEa H Kas Ka Csvγ ∆ = − − 
 
 
Dónde: 
= Coeficiente de empuje activo del suelo; 
= Peso específico del suelo de relleno (numeral 
3.1.2); 
= Altura del muro de ala (numeral 3.1.4); 
          
= Coeficiente de presión dinámica activa; 
= Coeficiente sísmico vertical. 
Por lo tanto: 
( ) ( )21 *1,90*6,50 * 0,345 0, 28 * 1 0,09
2
2, 26 / 22, 20 /
DEa
DEa t ml kN ml
 ∆ = − − 
 
∆ = =
             
90β = °
34φ = °
´ 7,80θ = °
0,28ka =
31,90 /t mγ =
6,50H m=
0,345Kas =
0,09Csv =
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2
3
4,33
Brazo de palanca
z H
z m
 
=  
 
=
 
Se procede a determinar las cargas verticales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga  que se encuentran en 
la tabla 4.4, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio, mediante la expresión 4.1 
cargas en kN/m 
Tipo DC EV LS Σ Vu 
carga DC EV LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 102,95 259,37 0,00 362,31 
Resistencia Ib 142,98 350,14 0,00 493,13 
evento extremo Ia 102,95 259,37 0,00 362,31 
evento extremo Ib 142,98 350,14 0,00 493,13 
Servicio I 114,38 259,37 0,00 373,75 
Tabla 4.57. Cargas verticales con factor de carga 
 
Figura 4.12. Fuerzas actuantes en la etapa 2 del muro de ala 
Para determinar los momentos se realiza el producto entre la carga que 
se encuentra en la tabla 4.57 y el brazo de palanca (ver figura 4.12) 
iγ
2*6,50/3
∆DEa
A
EH
6,50/3
wawb
wc
wd
6,50
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momentos en kN-m/m 
Tipo DC EV LS Σ MVu 
carga DC EV LSv 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 200,97 791,07 0,00 992,04 
Resistencia Ib 279,13 1067,94 0,00 1347,07 
evento extremo Ia 200,97 791,07 0,00 992,04 
evento extremo Ib 279,13 1067,94 0,00 1347,07 
Servicio I 223,30 791,07 0,00 1014,37 
Tabla 4.58. Momentos por Cargas verticales 
Se procede a determinar las cargas horizontales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga  que se encuentran en 
la tabla 4.5, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio, mediante la expresión 4.2  
cargas en kN/m 
Tipo LS EH EQ Σ Hu 
carga LSx EH EQ suelo EQ muro 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 0,00 166,92 0,00 0,00 166,92 
Resistencia Ib 0,00 166,92 0,00 0,00 166,92 
evento extremo Ia 0,00 166,92 22,20 14,30 203,42 
evento extremo Ib 0,00 166,92 22,20 14,30 203,42 
Servicio I 0,00 111,28 0,00 0,00 111,28 
Tabla 4.59. Cargas horizontales con factor de carga 
Para determinar los momentos se realiza el producto entre la carga que 
se encuentra en la tabla 4.59 y el brazo de palanca (ver figura 4.12) 
momentos en kN-m/m 
Tipo LS EH EQ Σ MHu 
carga LSx EH EQ suelo EQ muro 
ES
TA
D
O
S 
D
E 
C
A
R
G
A
 
Resistencia Ia 0,00 361,66 0,00 0,00 361,66 
Resistencia Ib 0,00 361,66 0,00 0,00 361,66 
evento extremo Ia 0,00 361,66 96,22 27,91 485,80 
evento extremo Ib 0,00 361,66 96,22 27,91 485,80 
Servicio I 0,00 241,11 0,00 0,00 241,11 
Tabla 4.60. Momentos por Cargas horizontales 
Volcamiento alrededor del extremo inferior del dedo del estribo en el 
punto  A (figura 4.5) 
Cálculo de la excentricidad máxima ( maxe ) en cada estado límite: 
iγ
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Las excentricidades máximas para los estados límites son iguales a los 
obtenidos para la etapa 1 de construcción, por lo tanto:  
Estado límite de Resistencia  
 
Estado límite de Evento Extremo  
 
Estado límite de Servicio  
 
La ubicación (x) de la fuerza resultante se determina con la expresión 4.6: 
, 
Dónde: 
VUM =  Momento producido por las cargas verticales en /kN m ml⋅
(ver tabla 4.58); 
HUM =  Momento producido por las cargas horizontales en 
/kN m ml⋅  (ver tabla 4.60); 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.57). 
La excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría se determina 
mediante la expresión 3.13: 
,
2
B
e x= −  
Dónde: 
4,25B m= = Ancho de la zapata del muro de ala (ver figura 4.3); 
x =
 Ubicación de la fuerza resultante en m . 
max
4,25 1,06
4 4
B
e m= = =
max
11* 11*4, 25 1,56
30 30
B
e m= = =
max
4,25 1,06
4 4
B
e m= = =
( ) VU HUM Mx i
Vu
−
=
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Estado de carga 
Vu MVu MHu X e emax 
kN/m kN-m/m kN-m/m m m m 
Resistencia Ia 362,31 992,04 361,66 1,740 0,385 1,063 
Resistencia Ib 493,13 1347,07 361,66 1,998 0,127 1,063 
evento extremo Ia 362,31 992,04 485,80 1,397 0,728 1,558 
evento extremo Ib 493,13 1347,07 485,80 1,747 0,378 1,558 
Servicio I 373,75 1014,37 241,11 2,069 0,056 1,063 
Tabla 4.61. Chequeo al volcamiento etapa 2 
∴ Como la excentricidad calculada ( )0,728e m=  es menor que la 
excentricidad máxima ( )max 1,558e m= , no se produce volcamiento. 
Estabilidad del muro de ala al deslizamiento 
Para determinar el coeficiente de rozamiento entre el muro de ala y el 
suelo de cimentación se determina mediante la expresión 4.7: 
 ,                                            
Dónde: 
32φ = °= Angulo de fricción interna del suelo de cimentación (ver 
numeral 3.1.2). 
Por lo tanto: 
( )tan 32 0,625µ = =  
La fuerza estabilizadora se determina mediante la expresión 4.8: 
 ,                                   
Dónde: 
= Estado límite de Resistencia (tabla 2.34); 
= Estados límites de Evento Extremo y servicio (tabla 
2.34); 
= Coeficiente de rozamiento entre el muro de ala y el 
suelo de cimentación; 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.57); 
( )tanµ φ=
( )*( ) * T VuFf i φµ=
0,80Tφ =
1,00Tφ =
0,625µ =
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Hu =
 Cargas horizontales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.59). 
Estado de carga 
Vu Ff Hu 
km/m kN/m kN/m 
Resistencia Ia 362,31 181,12 166,92 
Resistencia Ib 493,13 246,51 166,92 
evento extremo Ia 362,31 226,40 203,42 
evento extremo Ib 493,13 308,14 203,42 
Servicio I 373,75 233,55 111,28 
Tabla 4.62. Chequeo al desplazamiento etapa 2 
∴ Como la fuerza de fricción ( )181,12 /Ff kN m=  es mayor que la fuerza 
horizontal ( )166,92 /Hu kN m= que provoca el desplazamiento, el muro 
de ala no se desplaza. 
Presiones actuantes en la base del muro de ala 
Capacidad de carga factorada del terreno Rq  
La capacidad de carga factorada del terreno para los estados límites son 
iguales a los obtenidos para la etapa 1 de construcción, por lo tanto: 
Estado límite de Resistencia: 
 
Estado límite de Evento Extremo: 
 
Estado límite de Servicio:  
 
Las presiones admisibles del suelo de cimentación son (expresión 2.95): 
*
0,55* 0, 245
0,135
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
*
1,00 * 0, 245
0, 245
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
*
1,00 * 0, 245
0, 245
R b n
R
R
q q
q
q MPa
φ=
=
=
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2
Vuq
B e
=
−
 
Dónde: 
Vu =
 Cargas verticales factoradas en /kN ml  (ver tabla 4.57); 
= Ancho de la zapata del muro de ala (ver figura 4.3); 
e =  Excentricidad de la resultante respecto al eje de simetría (ver 
tabla 4.61). 
Estado de 
carga 
Vu MVu MHu Xo e qR q 
kN/m kN-m/m kN-m/m m m MPa MPa 
Resistencia Ia 362,31 992,04 361,66 1,740 0,385 0,135 0,104 
Resistencia Ib 493,13 1347,07 361,66 1,998 0,127 0,135 0,123 
evento 
extremo Ia 362,31 992,04 485,80 1,397 0,728 0,245 0,130 
evento 
extremo Ib 493,13 1347,07 485,80 1,747 0,378 0,245 0,141 
Servicio I 373,75 1014,37 241,11 2,069 0,056 0,245 0,090 
Tabla 4.63. Chequeo capacidad de carga etapa 2 
∴Como la presión admisible del suelo 0,123q MPa=  es menor que la 
requerida 0,135Rq MPa=  la estabilidad del muro de ala está controlada. 
4.4. DISEÑO DEL ESTRIBO 
4.4.1. Estados límite 
Para el diseño de un estribo se consideran principales las combinaciones 
I, III y V del Estado Límite de Resistencia, analizándolas tanto con valores 
máximos como valores mínimos de los factores para cargas permanente, 
así como las combinaciones I y II del Estado Límite de Evento Extremo 
[6]. 
Para este caso se omite el estado de carga de evento extremo II, ya que 
no existen cargas de hielo (IC), Choque de embarcaciones (CV), choque 
vehicular sobre los apoyos del puente (CT). 
ESTRIBO IZQUIERDO 
4,25B m=
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4.4.2. Diseño del Cabezal 
El diseño del cabezal se debe realizar para diferentes alturas para 
determinar el acero de refuerzo por lo que las fuerzas y momentos se 
encuentran expresados en función de H Y=  
Por efecto de presión de suelo 
El empuje activo del suelo se determina con la expresión 2.31: 
21
* * ,
2
EH ka Yγ=  
Dónde: 
0,28ka = = Coeficiente de empuje activo del suelo; 
31,90 /t mγ = = Peso específico del suelo de relleno (numeral 
3.1.2). 
Por lo tanto: 
2
2
1
*0, 28*1,90*
2
0, 27
EH Y
EH Y
=
=
  
Momento del empuje activo (figura 4.13) se determina con la expresión 
3.10:  
* ,
3EH
HM EH=
 
Dónde: 
20,27EH Y= = Empuje activo del suelo. 
Por lo tanto: 
30,09EHM Y t m= ⋅  
Por efecto del sismo 
El incremento dinámico del empuje activo del suelo se determina con la 
expresión 2.39: 
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( ) ( )21 * * * 1 ,
2
DEa Y Kas Ka Csvγ ∆ = − − 
 
 
Dónde: 
0,28ka = = Coeficiente de empuje activo del suelo; 
31,90 /t mγ = = Peso específico del suelo de relleno (numeral 
3.1.2); 
          
0,345Kas = = Coeficiente de presión dinámica activa; 
0,09Csv = = Coeficiente sísmico vertical. 
Por lo tanto: 
( ) ( )2
2
1
*1,90 * * 0,345 0,28 * 1 0,09
2
0,05
DEa Y
DEa Y
 ∆ = − − 
 
∆ =
 
El incremento dinámico del empuje activo de la tierra se encuentra 
localizado a los dos tercios de la altura=z. 
El momento por el incremento dinámico del empuje activo del suelo (figura 
4.13) se determina con la expresión 3.16: 
* ,Msis DEa z= ∆
 
Dónde: 
20,05DEa Y∆ =
 = Incremento dinámico del empuje activo del suelo; 
2
3
z Y =  
 
= Brazo de palanca del incremento dinámico del empuje 
activo del suelo. 
Por lo tanto: 
3
*
0,04
Msis DEa z
Msis Y t m
= ∆
= ⋅
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Fuerza sísmica del peso propio del cabezal se determina con la expresión 
3.43: 
* * * ,Fspp tbw Y Cshγ=  
Dónde: 
0,13Csh= = Coeficiente sísmico horizontal; 
0,30tbw= =  Espesor del cabezal del estribo; 
32,40 /t mγ = = Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
0,30 * * 2, 40 * 0,13
0,09 *
Fspp Y
Fspp Y
=
=
 
La fuerza sísmica del peso propio del cabezal se encuentra localizada a la 
mitad de la altura del cabezal. 
El momento sísmico por el peso propio del cabezal (figura 4.13) se 
determina con la expresión 3.15: 
*Mspp Fspp Bspp=
,
 
Dónde: 
0,09*Fspp Y= =  Fuerza sísmica debido al cabezal; 
2
YBspp = = Brazo de palanca de la fuerza sísmica del cabezal, 
ubicada en el centro de gravedad del cabezal. 
Por lo tanto: 
2
0,09 *
2
0,045
YMspp Y
Mspp Y t m
=
= ⋅
 
Por efecto de la Sobrecarga    
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El cálculo del momento debido al empuje de la sobrecarga (figura 4.13) se 
determina con la expresión 3.44:   
* ,LSM LS Bspp=  
Dónde: 
2,09Es LS t= = =  Empuje de la sobrecarga viva; 
2
YBspp = = Brazo de palanca del empuje de la sobrecarga. 
Por lo tanto: 
2,09 *
2
1,05
LS
LS
YM
M Y t m
=
= ⋅         
Por efecto de la Fuerza de frenado 
El cálculo del momento debido a la fuerza de frenado (figura 4.13) se 
determina con la expresión 3.45:  
* ,BRM BR Bp=  
Dónde: 
1,76 /BR t ml= =  Fuerza de frenado; 
1,80Bp Y= + = Brazo de palanca de la fuerza de frenado. 
Por lo tanto: 
1,76* (1,80 )BRM Y t m= + ⋅  
Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 2' 240f c kg cm=
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- Acero: (411,88 MPa). 
En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO LRFD [11] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.36). 
hEQ
Ea
h/3
z
2h/3
∆DEa
sección 1
sección 2
sección 3
Y
RCM
RzCM
LF
hLF
RCV
RzCV
q
 Figura 4.13. Esquema de las fuerzas actuantes en el cabezal 
Sección 1: Para una altura Y=2,10m 
Calculo del momento último para los diferentes estados límites 
Estado límite de resistencia I:     
[ ]1,75 1,50 1,75LS EH BRMu n M M M= + + ,                      (4.13) 
Dónde: 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva; 
1,76*(1,80 )BRM Y= + = Momento por Fuerza de frenado; 
2,10Y m= = Altura del cabezal; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
24200fy kg cm=
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( )
( )
3
3
1,00 1,75*1,05 1,50 * 0,09 1,75*1,76 1,80
1,00 1,75*1,05* 2,10 1,50 * 0,09 * 2,10 1,75*1,76 1,80 2,10
17,12 / 167,93 /
Mu Y Y Y
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = + + + 
 = + + + 
= ⋅ = ⋅
   
Estado límite de evento extremo I: 
0,50 1,50 1,00 0,50LS EH EQ BRMu n M M M M = + + +   ,            (4.14) 
Dónde: 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva; 
1,76*(1,80 )BRM Y= + = Momento por Fuerza de frenado; 
3 20,04 0,045EQM Y Y= + = Momento por Fuerza sísmica; 
2,10Y m= = Altura del cabezal; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
( ) ( )
( ) ( )
3
3 2
3
3 2
0,50*1,05 1,50 * 0,09
1,00
1,00 * 0,04 0,045 0,50 *1,76 1,80
0,50*1,05* 2,10 1,50 * 0,09 * 2,10
1,00
1,00 * 0,04 * 2,10 0,045* 2,10 0,50 *1,76 1,80 2,10
6,31 / 61,88 /
Y Y
Mu
Y Y Y
Mu
Mu t m ml kN m ml
 +
=  
+ + + +  
 +
=  
+ + + +  
= ⋅ = ⋅
 
Estado límite de servicio I:     
[ ]1,00 1,00 1,00LS EH BRMu n M M M= + +  ,                 (4.15) 
Dónde: 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva; 
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1,76*(1,80 )BRM Y= + = Momento por Fuerza de frenado; 
2,10Y m= = Altura del cabezal; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
( )
( )
3
3
1,00 1,00 *1,05 1,00 * 0,09 1,00 *1,76 1,80
1,00 1,00 *1,05* 2,10 1,00 * 0,09 * 2,10 1,00 *1,76 1,80 2,10
9,90 / 97,12 /
Mu Y Y Y
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = + + + 
 = + + + 
= ⋅ = ⋅
 
De estos momentos se elige el de mayor magnitud, el cual es del Estado 
límite de resistencia I. 
17,12 / 167,93 /Mu t m ml kN m ml= ⋅ = ⋅
 
La altura efectiva:  
0,30 0, 075 0, 225d tbw rec m= − = − =
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
3.46: 
2 ,
* ´ * *
Muk f c b dφ=  
Dónde: 
517,12 10 /Mu kg m ml= ∗ ⋅ =  Momento flector último de la sección; 
100b cm= =  Ancho de la sección de diseño; 
22,5d cm= = Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
0,90φ = = Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión; 
2
' 240f c kg cm= = Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
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Por lo tanto:  
5
2
17,12 10 0,157
0,90*240*100*22,5
k ∗= =
   
El índice de refuerzo se determina con la expresión 3.47: 
1 1 2,36
,
1,18
k
w
± −
=
 
Dónde: 
0,157k = = Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,157 0,1746
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso del diseño del cabezal por las especificaciones AASHTO Estándar 
(ver numeral 3.4.1) 
Por lo tanto: 
min
14 0, 0033
4200
ρ = =       min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
 
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión 3.50: 
´
,
f c
w fyρ =  
Dónde: 
0,1746w = = Índice de refuerzo; 
2
' 240f c kg cm= =  Esfuerzo máximo de compresión en el concreto; 
24200fy kg cm= = Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
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2400,1746 * 0,0100
4200
ρ = =       
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión 2.56: 
* * ,As b dρ=  
Dónde: 
0,0100ρ = =  Cuantía de acero de refuerzo; 
100b cm= = Ancho de la sección de diseño; 
22,5d cm= = Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,0100*100*22,5 22,45 /As cm m= =
 
Por lo que se coloca 1φ 22 @ 0.15 m verticalmente en la cara interior del 
cabezal.  
Acero por temperatura: 
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56). 
* * ,As b dρ=  
Dónde: 
= Cuantía de acero por temperatura; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
= Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
 
0,002ρ° =
100b cm=
22,5d cm=
20, 002 *100 * 22,5 4,50 /As cm m° = =
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Cara interior:    
Cara exterior:   
Por lo que se coloca: 
Cara interior: cara que se encuentra en contacto con el suelo: 1φ 8 @ 0,30 
m 
Cara exterior: cara en el lado opuesto a la cara en contacto con el suelo: 
1φ8@0,15 m 
Diseño a corte: 
El corte para el estado límite de resistencia I se determina con la 
expresión 4.16:     
[ ]1,75 1,50 1,75Vu n LS EH BR= + +  ,                       (4.16) 
Dónde: 
= Sobrecarga viva; 
= Empuje activo debido al suelo de relleno; 
1,76 /BR t ml= = Fuerza de frenado; 
= Altura del cabezal; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
21,00 * 1,75* 2,09 1,50 * 0, 27 * 2,10 1,75
8,53 / 8,53 /
Vu
Vu t ml kN ml
 = + + 
= =
 
El corte para el estado límite de evento extremo I se determina con la 
expresión 4.17:     
[ ]0,50 1,50 1,00 0,50Vu n LS EH EQ BR= + + +  ,                   (4.17) 
Dónde: 
= Sobrecarga viva; 
21 1,50 /
3
As cm m° =
22 3,00 /
3
As cm m° =
2,09 /LS t ml=
20, 27EH Y=
2,10Y m=
2,09 /LS t ml=
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=  Empuje activo debido al suelo de relleno; 
1,76 /BR t ml= =  Fuerza de frenado; 
= Fuerza sísmica; 
=  Altura del cabezal; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
( )2 20,50 * 2,09 1,50 *0,27 * 2,10 1,00 * 0,05* 2,10 0,09 * 2,101,00 *
0,50 *1,76
4,13 / 4,051 /
Vu
Vu t ml kN ml
 + + +
=  
+  
= =
 
El corte para el estado límite de servicio I se determina con la expresión 
4.18:     
[ ]1,00 1,00 1,00Vu n LS EH BR= + +  ,                       (4.18) 
Dónde: 
=  Sobrecarga viva; 
=  Empuje activo debido al suelo de relleno; 
1,76 /BR t ml= =  Fuerza de frenado; 
=  Altura del cabezal; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
21,00 * 1,00 * 2,09 1,00 *0,27 * 2,10 1,00 *1,76
5,04 / 49, 45 /
Vu
Vu t ml kN ml
 = + + 
= =
 
De estos cortes se elige el de mayor magnitud, el cual es del Estado límite 
de resistencia I. 
8,53 / 83,63 /Vu t ml kN ml= =  
Con la expresión (2.54) se determina la Resistencia nominal al corte 
20, 27EH Y=
2(0,05 0,09 )EQ Y Y= +
2,10Y m=
2,09 /LS t ml=
20, 27EH Y=
2,10Y m=
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, 
Dónde: 
=  Ancho de la sección de diseño; 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
0,90φ = =  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
corte; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto. 
Por lo tanto:  
0,90* 0,53*( 240 *10) *1* 0,225
16,63 / 163,05 /
Vn
Vn t ml kN ml
φ
φ
=
= =
 
Como  no es necesario colocar 
estribos en el cabezal. 
 
Figura 4.14. Armado del cabezal 
*0,53* ´ * ´*Vn f c b dφ φ=
100b cm=
22,5d cm=
2
' 240f c kg cm=
∴ 163,05 / 83,63 /Vn kN ml Vu kN mlφ >= =
1Ø22mm@15cm
1Ø8mm@30cm
1Ø8mm@15cm
2,10
,70 ,30
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4.4.3. Diseño de la Pantalla 
El diseño de la pantalla se debe realizar para diferentes alturas para 
determinar el acero de refuerzo por lo que las fuerzas y momentos se 
encuentran expresados en función de  
Por efecto de presión de suelo 
El empuje activo del suelo se determina con la expresión 2.31: 
, 
Dónde: 
= Coeficiente de empuje activo del suelo; 
= Peso específico del suelo de relleno (numeral 
3.1.2). 
Por lo tanto: 
  
Momento del empuje activo (figura 4.15) se determina con la expresión 
3.10:  
* ,
3EH
YM EH=  
Dónde: 
= Empuje activo del suelo. 
Por lo tanto: 
30,09EHM Y t m= ⋅  
Por efecto del sismo 
El incremento dinámico del empuje activo del suelo se determina con la 
expresión 2.39: 
H Y=
21
* *
2
EH ka Yγ=
0,28ka =
31,90 /t mγ =
2
2
1
*0,28*1,90*
2
0,27
EH Y
EH Y
=
=
20,27EH Y=
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( ) ( )21 * * * 1 ,
2
DEa Y Kas Ka Csvγ ∆ = − − 
 
 
Dónde: 
= Coeficiente de empuje activo del suelo; 
= Peso específico del suelo de relleno (numeral 
3.1.2); 
          
= Coeficiente de presión dinámica activa; 
= Coeficiente sísmico vertical. 
Por lo tanto: 
 
El incremento dinámico del empuje activo de la tierra se encuentra 
localizado a los dos tercios de la altura=z 
El momento por el incremento dinámico del empuje activo del suelo (figura 
4.15) se determina con la expresión 3.16: 
* ,Msis DEa z= ∆  
Dónde: 
=  Incremento dinámico del empuje activo del suelo; 
=  Brazo de palanca del incremento dinámico del empuje 
activo del suelo. 
Por lo tanto: 
 
0,28ka =
31,90 /t mγ =
0,345Kas =
0,09Csv =
( ) ( )2
2
1
*1,90* * 0,345 0, 28 * 1 0,09
2
0,05
DEa Y
DEa Y
 ∆ = − − 
 
∆ =
20,05DEa Y∆ =
2
3
z Y =  
 
3
*
0,04
Msis DEa z
Msis Y t m
= ∆
= ⋅
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Fuerza sísmica del peso propio del cabezal se determina con la expresión 
3.43: 
 , 
Dónde: 
=  Coeficiente sísmico horizontal; 
= Espesor del cabezal del estribo; 
=  Altura del cabezal del estribo; 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
 
La fuerza sísmica del peso propio del cabezal se encuentra localizada en 
el centroide del cabezal respecto a la base de la pantalla (figura 4.15). 
1 2,101 2,10 1,05
2 2
HBspp Y H Y Y= + − = + − = −  
El momento sísmico por el peso propio del cabezal (figura 4.15) se 
determina con la expresión 3.15: 
, 
Dónde: 
=  Fuerza sísmica debido al cabezal; 
1,05Bspp Y= − = Brazo de palanca de la fuerza sísmica del cabezal. 
Por lo tanto: 
( )0,19 * 1,05 /Mspp Y t m ml= − ⋅  
Fuerza sísmica del peso propio de la pantalla se determina con la 
expresión 3.51: 
1 * 1* *Fspp tbw H Cshγ=
0,13Csh =
0,30tbw =
1 2,10H m=
32,40 /t mγ =
0,30 * 2,10 * 2,40 * 0,13
0,19 /
Fspp
Fspp t ml
=
=
*Mspp Fspp Bspp=
0,19 /Fspp t ml=
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, 
Dónde: 
=  Coeficiente sísmico horizontal; 
=  Arranque de la pantalla del estribo; 
=  Altura del cabezal del estribo; 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
 
La fuerza sísmica del peso propio de la pantalla se encuentra localizada 
en el centroide de la pantalla (figura 4.15). 
1 2,10 0,50 1,05
2 2
Y H YBspp Y− −= = = −  
El momento sísmico por el peso propio de la pantalla (figura 4.15) se 
determina con la expresión 3.15: 
, 
Dónde: 
= Fuerza sísmica debido a la pantalla; 
0,50 1,05Bspp Y= − = Brazo de palanca de la fuerza sísmica de la 
pantalla. 
Por lo tanto: 
( ) ( )
2
0,30 0,63 * 0,50 1,05
0,15 0,63 0,6615
Mspp Y Y
Mspp Y Y
= − −
= − +
 
Momento total por la fuerza sísmica 
( )2 * * * 1Fspp Lp Csh Y Hγ= −
0,13Csh =
1,00Lp m=
1 2,10H m=
32,40 /t mγ =
( )
( )
1,00 * 2, 40 * 0,13* 2,10
0,30 * 2,10
Fspp Y
Fspp Y
= −
= −
*Mspp Fspp Bspp=
( )0,30 * 2,10Fspp Y= −
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3 2
3 2
0,04 0.19 0,1995 0,15 0,63 0,6615
0,04 0,15 0, 44 0,462
EQ
EQ
M Y Y Y Y
M Y Y Y
= + − + − +
= + − +
 
Por efecto de la Fuerza de frenado 
El cálculo del momento debido a la fuerza de frenado (figura 4.15) se 
determina con la expresión 3.45:   
, 
Dónde: 
1,76 /BR t ml= =  Fuerza de frenado; 
= Brazo de palanca de la fuerza de frenado. 
Por lo tanto: 
1,76* (1,80 )BRM Y t m= + ⋅  
Por efecto de la Sobrecarga    
El cálculo del momento debido al empuje de la sobrecarga (figura 4.15) se 
determina con la expresión 3.44: 
 , 
Dónde: 
= Empuje de la sobrecarga viva; 
= Brazo de palanca del empuje de la sobrecarga. 
Por lo tanto: 
        
Por efecto de la carga muerta y viva de la superestructura 
*BRM BR Bp=
1,80Bp Y= +
*LSM LS Br=
2,09Es LS t= =
2
YBspp =
2, 09 *
2
1,05
LS
LS
YM
M Y t m
=
= ⋅
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El momento por la carga muerta de la superestructura (figura 4.15) se 
determina con la expresión 3.15: 
, 
Dónde: 
16,28 /DCFpp P t ml= = = carga muerta de la etapa 3; 
= Brazo de palanca de la carga muerta. 
Por lo tanto: 
2,44 /PDCM t m ml= ⋅  
El momento por la carga de capa de rodadura (figura 4.15) se determina 
con la expresión 3.15: 
, 
Dónde: 
1,68 /DWFpp P t ml= = =  carga muerta de la etapa 3; 
= Brazo de palanca de la carga muerta. 
Por lo tanto: 
0,25 /PDWM t m ml= ⋅  
El momento por la carga viva (figura 4.15) se determina con la expresión 
3.15: 
, 
Dónde: 
10,78 /LL IMFpp P t ml+= = = carga muerta de la etapa 3; 
= Brazo de palanca de la carga muerta. 
Por lo tanto: 
1,62 /LL IMM t m ml+ = ⋅  
*Mpp Fpp Bpp=
0,15Bpp m=
*Mpp Fpp Bpp=
0,15Bpp m=
*Mpp Fpp Bpp=
0,15Bpp m=
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Por efecto del peso propio del Estribo 
El momento por el peso propio del cabezal (figura 3.15) se determina con 
la expresión 3.15: 
, 
Dónde: 
= peso propio del cabezal; 
= Brazo de palanca del peso propio del cabezal. 
Por lo tanto: 
 
 
Figura 4.15. Esquema de las fuerzas actuantes en la pantalla
 Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
*Mpp Fpp Bpp=
1,51 /Fpp t ml=
0,35Bpp m= −
1,51* 0,35
0,53 /
Mpp
Mpp t m ml
= −
= − ⋅
hEQ
Ea
h/3
z
2h/3
∆DEa
sección 1
sección 2
sección 3
Y
RCM
RzCM
LF
hLF
RCV
RzCV
q
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO LRFD [11] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.36) 
Sección 1: Para una altura Y=5,80m 
Calculo del momento último para los diferentes estados límites 
Estado límite de resistencia I:     
1,75 1,50 1,75 1, 25
1, 25 1,5 1,75
LS EH BR DC
PDC PDW LL IM
M M M M
Mu n
M M M +
+ + + 
=  + + + 
 ,               (4.19) 
Dónde: 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva; 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
1,76*(1,80 )BRM Y= + = Momento por Fuerza de frenado; 
0,53 /DCM t m ml= − ⋅ = Momento por carga muerta por el cabezal; 
2,44 /PDCM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la 
superestructura; 
0,25 /PDWM t m ml= ⋅ = Momento por carga de capa de rodadura; 
1,62 /LL IMM t m ml+ = ⋅ = Momento por carga viva; 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
( )31,75*1,05*5,80 1,50* 0,09 *5,80 1,75*1,76* 1,80 5,101,00*
1,25*0,53 1,25* 2,44 1,5* 0,25 1,75*1,62
44,29 / 434,30 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 + + +
=  
− + + + 
= ⋅ = ⋅
 
Estado límite de evento extremo I: 
0,50 1,50 1,00 0,50
1,25 1, 25 1,5 0,50
LS EH EQ BR
DC PDC PDW LL IM
M M M M
Mu n
M M M M +
+ + + 
=  
+ + + + 
 ,               (4.20) 
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Dónde: 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva; 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
3 20,04 0,15 0, 44 0, 462EQM Y Y Y= + − + = Momento por Fuerza 
sísmica; 
1,76*(1,80 )BRM Y= + = Momento por Fuerza de frenado; 
0,53 /DCM t m ml= − ⋅ = Momento por carga muerta por el cabezal; 
2,44 /PDCM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la 
superestructura; 
0,25 /PDWM t m ml= ⋅ = Momento por carga de capa de rodadura; 
1,62 /LL IMM t m ml+ = ⋅ = Momento por carga viva; 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
( )
( )
3
3 2
0,50*1,05*5,80 1,50* 0,09*5,80 0,50*1,76* 1,80 5,10
1,00 * 1,00* 0,04*5,80 0,15*5,80 0,44 *5,80 0,462
1, 25* 0,53 1,25* 2,44 1,50* 0, 25 0,50*1,62
47,54 / 466, 22 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 + + +
 
= + + − + 
 
− + + +  
= ⋅ = ⋅
 
Estado límite de servicio:     
1,00 1,00 1,00 1,0
1,0 1,0 1,0
LS EH BR DC
PDC PDW LL IM
M M M M
Mu n
M M M +
+ + + 
=  + + + 
 ,               (4.21) 
Dónde: 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva; 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
1,76*(1,80 )BRM Y= + = Momento por Fuerza de frenado; 
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0,53 /DCM t m ml= − ⋅ = Momento por carga muerta por el cabezal; 
2,44 /PDCM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la 
superestructura; 
0,25 /PDWM t m ml= ⋅ = Momento por carga de capa de rodadura; 
1,62 /LL IMM t m ml+ = ⋅ = Momento por carga viva; 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
( )31,00*1,05*5,80 1,00* 0,09 *5,80 1,00*1,76* 1,80 5,101,00*
1,00*0,53 1,00* 2,44 1,00* 0,25 1,00*1,62
36,82 / 361,04 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 + + +
=  
− + + + 
= ⋅ = ⋅
 
De estos momentos se elige el de mayor magnitud, el cual es del Estado 
límite de evento extremo I: 
47,54 / 466, 22 /Mu t m ml kN m ml= ⋅ = ⋅  
La altura efectiva:  
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
3.46: 
, 
Dónde: 
547,54*10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
= Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
1, 00 0, 075 0,925d Lp rec m= − = − =
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
92,5d cm=
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= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
47,54*10 0,026
0,90*240*100*92,50
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión 3.47: 
1 1 2,36
,
1,18
k
w
± −
=
 
Dónde: 
0,026k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,026 0,0261
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso del diseño del cabezal. 
Por lo tanto: 
min
14 0, 0033
4200
ρ = =       min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
 
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión 3.50: 
, 
Dónde: 
0,0261w = =  Índice de refuerzo; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto; 
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
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=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2400,0261* 0,0015
4200
ρ = =   
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión 2.56: 
, 
Dónde: 
0,0033ρ = =  Cuantía de acero de refuerzo; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,0033*100*92,50 30,83 /As cm m= =
 
Por lo que se coloca 1φ 25 @ 0.15 m verticalmente en la cara interior de 
la pantalla.  
Acero por temperatura: 
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión 2.56: 
, 
Dónde: 
= Cuantía de acero por temperatura; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
24200fy kg cm=
* ´*As b dρ=
100b cm=
92,5d cm=
* ´*As b dρ=
0, 002ρ ° =
100b cm=
92,5d cm=
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20,002*100*92,5 18,50 /As cm m= =
 
Cara interior:   2
1 6,17 /
3
As cm m° =
 
Cara exterior:  2
2 12,33 /
3
As cm m° =
 
Por lo que se coloca: 
Cara interior: cara que se encuentra en contacto con el suelo: 1φ14 @ 
0,25 m 
Cara exterior: cara en el lado opuesto a la cara en contacto con el suelo: 
1φ18 @ 0,20 m 
Diseño a corte: 
Para la pantalla no es necesario verificar  al corte ya que la sección que 
resiste al corte abastece, pero si se requiere verificar se procedería como 
se realizó para el cabezal. 
 
Figura 4.16. Armado de la pantalla 
6,50
,70
2,30 3,201,00
1Ø14mm@25cm
1Ø25mm@15cm
1Ø18mm@20cm
3,70
,70 ,30
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4.4.4. Diseño del Dedo 
Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO LRFD [11] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.36) 
qu
V
B/2
ex
DEDO TALON
B-2e
B/2
 
Figura 4.17. Distribución de presiones en el dedo y talón 
Presiones sobre el dedo 
Como la distribución de presiones en zapatas colocadas sobre suelo es 
uniformemente distribuida se elige la mayor de los estados límites que 
para nuestro caso es el estado límite de resistencia I en la etapa quinta de 
verificación de la estabilidad.  
El peso propio del dedo se determina con la expresión 4.22: 
* * *Wpp td Hz L γ=  ,                                  (4.22) 
Dónde: 
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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2,30td m= =  Ancho del dedo (ver tabla 4.1); 
= Altura de la zapata (ver tabla 4.1); 
=  Ancho de diseño; 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
( )2,30 *0,70*1* 2,40
3,86 / 37,89 /
Wpp
Wpp t ml kN ml
=
= =
 
Se procede a determinar las cargas verticales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga  que se encuentran en 
la tabla 4.4, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio, mediante la expresión 4.23:  
[ ]* * *DC EV LSFv DC EV LSγ γ γ= + +  ,                         (4.23) 
Dónde: 
 Factor de carga para carga muerta (ver tabla 4.4); 
 Carga muerta por el peso propio; 
 Factor de carga por peso del suelo de relleno (ver tabla 4.4); 
 Carga por peso del suelo de relleno; 
 Factor de carga por sobrecarga (ver tabla 4.4); 
LSv =
 Sobrecarga por carga viva. 
La excentricidad y la presión máxima de los estados límites son tomadas 
de la tabla 4.41. 
La altura efectiva:  
 
El corte generado en los diferentes estados límites se determina con la 
expresión 4.24: 
0,70Hz m=
1,00L m=
32,40 /t mγ =
iγ
DCγ =
DC =
EVγ =
EV =
LSγ =
0, 70 0, 075 0, 625d Hz rec m= − = − =
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( )( )* max*Vu n q td d Fv = − −   ,                            (4.24) 
Dónde: 
2,30td m= =  Ancho del dedo (ver tabla 4.1); 
0,625d m= =  Altura efectiva; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2); 
maxq = Presiones máximas generadas por el suelo (ver tabla 4.41); 
Fv = Fuerzas verticales. 
   Ítem dedo Fuerza 
Vertical 
e diente (td) qmax corte 
 
Notación DC m m MPa kN/m 
 
Carga Vertical (kN) 37,89 37,89         
Es
ta
d
o
 d
e 
ca
rg
a 
Resistencia Ia 34,10 34,10 0,248 2,300 0,126 176,64 
Resistencia Ib 47,37 47,37 0,129 2,300 0,190 270,88 
evento extremo Ia 34,10 34,10 -0,002 2,300 0,109 149,13 
evento extremo Ib 47,37 47,37 -0,109 2,300 0,164 227,07 
Servicio I 37,89 37,89 0,039 2,300 0,137 190,94 
Tabla 4.64. Corte generado en el dedo 
El momento generado por las presiones máximas (momento hacia arriba) 
se determina con la expresión 4.25: 
2
max*
2
tdMcm q=  ,                                        (4.25) 
Dónde: 
2,30td m= = Ancho del dedo (ver tabla 4.1); 
maxq = Presiones máximas generadas por el suelo (ver tabla 4.41). 
El momento por peso propio del dedo (momento hacia abajo) se 
determina por la expresión 4.26: 
*Mpp Wpp Bp=                                         (4.26) 
Dónde: 
Wpp =   Peso propio del dedo en cada estado limite (ver tabla 4.64); 
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2
tdBp = = Brazo de palanca del peso propio del dedo (ver tabla 
4.1). 
Momento ultimo 
 
 
Ítem dedo Momento 
hacia 
abajo 
Momento 
hacia 
arriba 
Momento 
ultimo 
Sentido 
del 
acero 
 
Notación DC 
 
Carga Vertical (kN) 37,89 
 
Brazo de palanca (m) 1,15 kN-m kN-m kN-m 
 
Momento (kN-m) 43,58 43,58 
  
 
Es
ta
d
o
 d
e 
ca
rg
a 
Resistencia Ia 39,22 39,22 332,79 293,57 Abajo 
Resistencia Ib 54,47 54,47 502,55 448,08 Abajo 
evento extremo Ia 39,22 39,22 289,35 250,13 Abajo 
evento extremo Ib 54,47 54,47 433,36 378,89 Abajo 
Servicio I 43,58 43,58 361,35 317,78 Abajo 
Tabla 4.65. Momentos generados en el dedo 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
3.46: 
 , 
Dónde: 
545,69*10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección 
(ver tabla 4.65); 
=  Ancho de la sección de diseño; 
= Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto. 
*( )Mu Mcm Mppη= −
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
62,5d cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
- 406 - 
Por lo tanto:  
5
2
45,69*10 0,0542
0,90*210*100*62,5
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión 3.47: 
 , 
Dónde: 
0,0542k = = Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:   
1 1 2,36*0,0542 0,0560
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso del diseño del cabezal. 
Por lo tanto: 
min
14 0, 0033
4200
ρ = =       min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
 
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión 3.50: 
, 
Dónde: 
0,0560w = =  Índice de refuerzo; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto; 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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2400,0560 * 0,0032
4200
ρ = =   
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión 2.56: 
, 
Dónde: 
=  Cuantía de acero de refuerzo; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
 
Por lo que se coloca 1 φ 20 @ 0,15 m en la parte inferior del dedo.  
Diseño a corte: 
270,88 /Vu kN ml= = Corte último de la sección (ver tabla 4.64). 
Con la expresión (2.54) se determina la Resistencia nominal al corte: 
, 
Dónde: 
=  Ancho de la sección de diseño; 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
0,90φ = =  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
corte; 
* ´*As b dρ=
0,0033ρ =
100b cm=
62,5d cm=
20,0033*100*62,5 20,83 /As cm m= =
*0,53* ´ * ´*Vn f c b dφ φ=
100b cm=
62,5d cm=
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=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto. 
Por lo tanto:  
0,90* 0,53*( 240 *10) *1* 0,625
46,19 / 452,92 /
Vn
Vn t ml kN ml
φ
φ
=
= =
 
∴Como 452,92 / 270,88 /Vn kN ml Vu kN mlφ >= =  no es necesario 
colocar estribos en el dedo. 
 
Figura 4.18. Armado del dedo 
4.4.5. Diseño del Talón 
Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO LRFD [11] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.36) 
Presiones sobre el talón 
Como la distribución de presiones en zapatas colocadas sobre suelo es 
uniformemente distribuida se elige la menor de los estados limites ya que 
esta presión contribuye a disminuir tanto el corte como el momento 
generado por las cargas actuantes sobre el talón. Para nuestro caso es el 
estado límite de resistencia I en la etapa quinta de verificación de la 
estabilidad.  
2
' 240f c kg cm=
1Ø18mm@20cm1Ø20mm@15cm
6,50
,70
2,30 3,201,00
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
- 409 - 
La altura efectiva:  
 
El peso propio del talón se determina con la expresión 4.27: 
* * *Wpp tt Hz L γ=  ,                                (4.27) 
Dónde: 
3,20tt m= =  Ancho del talón (ver tabla 4.1); 
= Altura de la zapata (ver tabla 4.1); 
=  Ancho de diseño; 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
( )3,20 *0,70*1* 2,40
5,38 / 52,72 /
Wpp
Wpp t ml kN ml
=
= =
 
El peso del suelo de relleno se encuentra en la tabla 4.6. 
35, 26 / 345,82 /Wpps t ml kN ml= =                                     
El peso por la sobrecarga viva se determina con la expresión 4.28: 
*Ws tt q=  ,                                          (4.28) 
Dónde: 
3,20tt m= =  Ancho del talón (ver tabla 4.1); 
= Sobrecarga viva determinada en la etapa 5 de la 
verificación del prediseño (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
( )3,20 *1,14
3,65 / 35,77 /
Ws
Ws t ml kN ml
=
= =
 
0, 70 0, 075 0, 625d Hz rec m= − = − =
0,70Hz m=
1,00L m=
32,40 /t mγ =
21,14 /q t m=
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Se procede a determinar las cargas verticales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga  que se encuentran en 
la tabla 4.4, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio, mediante la expresión 4.29:  
[ ]* * *DC EV LSFv DC EV LSγ γ γ= + +  ,                         (4.29) 
Dónde: 
 Factor de carga para carga muerta (ver tabla 4.4); 
 Carga muerta por el peso propio; 
 Factor de carga por peso del suelo de relleno (ver tabla 4.4); 
 Carga por peso del suelo de relleno; 
 Factor de carga por sobrecarga (ver tabla 4.4); 
 Sobrecarga por carga viva. 
La excentricidad y la presión máxima de los estados límites son tomadas 
de la tabla 4.41. 
El corte generado en los diferentes estados límites se determina con la 
expresión 4.30: 
( )( )* max* 2Vu n q B e Lp td d Fv = − − − − −   ,              (4.30) 
Dónde: 
6,50B m= =  Ancho de la zapata (ver tabla 4.1); 
1,00Lp m= =  Arranque de la pantalla (ver tabla 4.1); 
2,30td m= =  Ancho del dedo (ver tabla 4.1); 
e =   Excentricidad máxima (ver tabla 4.41); 
0,625d m= =  Altura efectiva; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2); 
maxq = Presiones máximas generadas por el suelo (ver tabla 4.41); 
Fv = Fuerzas verticales. 
iγ
DCγ =
DC =
EVγ =
EV =
LSγ =
LSv =
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El momento generado por las presiones máximas (momento hacia arriba) 
se determina con la expresión 4.31: 
( )22
max*
2
B e Lp td
Mcm q
− − −
= ,                       (4.31) 
Dónde: 
6,50B m= =  Ancho de la zapata (ver tabla 4.1); 
1,00Lp m= =  Arranque de la pantalla (ver tabla 4.1); 
2,30td m= =  Ancho del dedo (ver tabla 4.1); 
e =   Excentricidad máxima (ver tabla 4.41); 
maxq = Presiones máximas generadas por el suelo (ver tabla 4.41). 
El momento por peso propio del talón se determina con la expresión 4.32: 
*Mpp Wpp Bp=  ,                                       (4.32) 
Dónde: 
Wpp =  Peso propio del talón en cada estado limite (tabla 4.67); 
2
ttBp = = Brazo de palanca del peso propio del dedo (tabla 4.1). 
El momento por suelo de relleno se determina con la expresión 4.33: 
*Mpps Wpps Bp=  ,                                       (4.33) 
Dónde: 
Wpps =  Peso del suelo de relleno en cada estado limite (tabla 4.67); 
2
ttBp = = Brazo de palanca del peso propio del dedo (tabla 4.1). 
El momento por sobrecarga viva se determina con la expresión 4.34: 
*Mpps Wpps Bp=  ,                                       (4.34) 
Dónde: 
Ws =  Peso del suelo de relleno en cada estado limite (tabla 4.67); 
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2
ttBp = = Brazo de palanca del peso propio del dedo (tabla 4.1). 
Momento ultimo 
*( )Mu Mcm Mpp Mpps Msη= − − −  
 
Ítem 
talón 
sobre 
carga 
relleno Momento 
hacia 
abajo 
Momento 
hacia 
arriba 
Momento 
ultimo 
 
Notación DC LS EV 
 
Carga Vertical (kN) 52,72 35,77 345,82 
 
Brazo de palanca (m) 1,60 1,60 1,60 kN-m kN-m kN-m 
 
Momento (kN-m) 84,35 57,24 553,31 694,91 
  
Es
ta
d
o
 d
e 
ca
rg
a 
Resistencia Ia 75,92 100,17 553,31 729,40 459,74 269,67 
Resistencia Ib 105,44 100,17 746,97 952,59 821,85 130,74 
evento extremo Ia 75,92 28,62 553,31 657,85 558,68 99,18 
evento extremo Ib 105,44 28,62 746,97 881,04 728,40 152,63 
Servicio I 84,35 57,24 553,31 694,91 665,60 29,30 
Tabla 4.66. Momentos generados en el talón 
Ítem talón sobrecarga relleno 
Verticales 
e 
Notación DC LS EV m 
Carga Vertical (kN) 52,72 35,77 345,82 434,32   
Es
ta
d
o
 d
e 
ca
rg
a 
Resistencia Ia 47,45 62,61 345,82 455,88 0,248 
Resistencia Ib 65,90 62,61 466,86 595,37 0,129 
evento extremo Ia 47,45 17,89 345,82 411,16 -0,002 
evento extremo Ib 65,90 17,89 466,86 550,65 -0,109 
Servicio I 52,72 35,77 345,82 434,32 0,039 
 
Ítem B-2e B-2e-Lp-td qmax Corte ultimo 
Notación m m MPa kN/m 
Carga Vertical (kN)         
Es
ta
d
o
 d
e 
ca
rg
a 
Resistencia Ia 6,003 2,703 0,126 194,38 
Resistencia Ib 6,241 2,941 0,190 155,28 
evento extremo Ia 6,496 3,196 0,109 129,91 
evento extremo Ib 6,282 2,982 0,164 164,49 
Servicio I 6,422 3,122 0,137 93,24 
Tabla 4.67. Corte generado en el talón 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
3.46: 
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, 
Dónde: 
527,50*10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección 
(ver tabla 4.66); 
=  Ancho de la sección de diseño; 
= Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
27,50*10 0,0326
0,90*210*100*62,5
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión 3.47: 
 , 
Dónde: 
0,0326k = = Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:   
1 1 2,36*0,0326 0,0332
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso del diseño del cabezal. 
Por lo tanto: 
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
62,5d cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
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min
14 0, 0033
4200
ρ = =       min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
 
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión 3.50: 
, 
Dónde: 
0,0326w = =  Índice de refuerzo; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto; 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2400,0326 * 0,0019
4200
ρ = =   
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión 2.56: 
, 
Dónde: 
=  Cuantía de acero de refuerzo; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
= Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
 
Por lo que se coloca 1φ 20 @ 0,15 m en la parte superior del talón.  
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
* ´*As b dρ=
0,0033ρ =
100b cm=
62,5d cm=
20,0033*100*62,5 20,83 /As cm m= =
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Diseño a corte: 
194,38 /Vu kN ml= = Corte último de la sección (ver tabla 4.67). 
Con la expresión (2.54) se determina la Resistencia nominal al corte: 
, 
Dónde: 
=  Ancho de la sección de diseño; 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
0,90φ = =  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
corte; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto. 
Por lo tanto:  
0,90* 0,53*( 240 *10) *1* 0,625
46,19 / 452,92 /
Vn
Vn t ml kN ml
φ
φ
=
= =
 
Como 452,92 / 194,38 /Vn kN ml Vu kN mlφ >= =  no es necesario 
colocar estribos en el talón. 
 
Figura 4.19. Armado del talón 
*0,53* ´ * ´*Vn f c b dφ φ=
100b cm=
62,5d cm=
2
' 240f c kg cm=
∴
6,50
,70
2,30 3,201,00
1Ø18mm@20cm1Ø20mm@15cm
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4.4.6. Diseño de la Viga de Asiento 
Este elemento se diseña para soportar las cargas provenientes de la 
superestructura. 
Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
Para vigas y losas las Especificaciones AASHTO LRFD [11] recomiendan 
un recubrimiento mínimo de rmin= 2,50cm (ver tabla 2.36). 
El puente presenta 3 números de vigas con una longitud del estribo de 
9,4m. 
Reacción por carga viva en c/viga de la etapa 5  
33,76 / 331,10 /LL IMR t viga kN viga+ = =  
Reacción por carga muerta y capa de rodadura en c/viga de la etapa 3 
52,58 / 515,61 /PDCR t viga kN viga= =  
5, 26 / 51,62 /PDWR t viga kN viga= =  
La carga última se obtiene mediante el estado límite de resistencia I que 
se determina con la siguiente expresión 
( )1,00* 1,75* 1,25* 1,50*Pu LL IM PDC PDW= + + +    ,            (4.35) 
Por lo tanto: 
( )
[ ]
1,75* 1, 25* 1,50 *
1,00 1,75*33,76 1, 25*52,58 1,50 *5,26
132,70 / 1301,38 /
Pu LL IM PDC PDW
Pu
Pu t viga kN viga
η= + + +  
= + +
= =
 
La carga por metro lineal es igual a: 
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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* /
132,70 *3 / 9, 40
42,35 / 415,33 /
qu Pu N vigas L estribo
qu
qu t m kN m
= °
=
= =
 
 
Figura 4.20. Diagrama de corte, momento que actúan en la viga 
Datos de corte (ver figura 4.20) 
V1= 0,00 t 0,00 kN 
V2= 72,00 t 706,07 kN 
V2= -60,70 t -595,31 kN 
V3= 66,35 t 650,69 kN 
V3= -66,35 t -650,69 kN 
V4= 60,70 t 595,31 kN 
V4= -72,00 t -706,07 kN 
V5= 0,00 t 0,00 kN 
Tabla 4.68. Cortes sobre la viga de asiento del Estribo 
qu=42,35t/m
Pu=132,70 t
1.70 3.00 1.703.00
72,00
60,70
66,35
66,35
60,70
72,00
+
Vu (t)+ +
---
Mu (t.m)
61,20 69,67 61,20
17,69 17,69
+ + +
m
Pu=132,70 t Pu=132,70 t
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Datos de momentos (ver figura 4.20) 
M1= 0,00 t-m 0,00 kN-m 
M2= 61,20 t-m 600,16 kN-m 
Mx1= 17,69 t-m 173,52 kN-m 
M3= 69,67 t-m 683,22 kN-m 
Mx2= 17,69 t-m 173,52 kN-m 
M4= 61,20 t-m 600,16 kN-m 
M5= 0,00 t-m 0,00 kN-m 
Tabla 4.69. Momentos sobre la viga de asiento del Estribo 
De las tablas 4.68 y 4.69 se obtienen el corte y momento ultimo los cuales 
son: 
72,00 706,07
69,67 683,22
Vu t kN
Mu t m kN m
= =
= ⋅ = ⋅
 
La viga se diseñara como una viga rectangular simplemente armada 
colocando el acero de refuerzo en la parte inferior. 
En la tabla 3.11 se encuentran los valores de la cuantía en función de las 
propiedades de los materiales. 
El índice de refuerzo se obtiene de la expresión 3.50: 
´
,
f c
w fyρ =  
Dónde: 
0,01821ρ = =  Índice de refuerzo (ver tabla 3.11); 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto; 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
42000,.1821*
240
0,3188
w
w
=
=
  
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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La altura efectiva se calcula con la expresión 3.55: 
2
* ´ * * ( 0.59 )
Mud f c b w wφ= −  , 
Dónde: 
569,67 *10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto; 
= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
=  Índice de refuerzo. 
Por lo tanto: 
5
2
69,67 *10
0,90* 240*100*(0,3188 0.59*0,3188 )
35,30
d
d cm
=
−
=
 
Por lo que tenemos un h= 40 cm. 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
3.46: 
 , 
Dónde: 
569,67 *10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección; 
=  Ancho de la viga de asiento (ver tabla4.1); 
2
' 240f c kg cm=
0,90φ =
100b cm=
0,3188w =
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
- 420 - 
35,30d cm= = Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
69,67*10 0,2588
0,90*240*100*35,30
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión 3.47: 
 , 
Dónde: 
0, 2588k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,2588 0,3188
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso del cabezal: 
Por lo tanto: 
       
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión 3.50: 
, 
Dónde: 
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
min
14 0, 0033
4200
ρ = = min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
´f c
w fyρ =
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0,3188w = =  Índice de refuerzo; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto; 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2400,3188* 0,0182
4200
ρ = =     
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión 2.56: 
, 
Dónde: 
0,0182ρ = =  Cuantía de acero de refuerzo; 
=  Ancho de la viga de asiento (ver tabla 4.1); 
35,30d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,0182*100*35,30 64,30As cm= =
 
Por lo que se coloca 8 φ 32 mm en la parte inferior de la viga.  
Acero mínimo: 
El cálculo del área de acero mínimo de refuerzo necesario se determina 
con la expresión 2.56: 
, 
Dónde: 
0,0033ρ = =  Cuantía mínima de acero de refuerzo; 
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
* ´*As b dρ=
100b cm=
* ´*As b dρ=
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=  Ancho de la viga de asiento (ver tabla4.1); 
35,30d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,0033*100*35,30 11,77As cm= =
 
Por lo que se coloca 8 φ 14 mm en la parte superior de la viga.  
Diseño a corte: 
Con la expresión (2.54) se determina la Resistencia nominal al corte: 
, 
Dónde: 
=  Ancho de la viga de asiento (ver tabla 4.1); 
35,30d cm= = Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
corte; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto. 
Por lo tanto:  
0,85* 0,53* ( 240 *10) *1* 0,353
26,09 / 255,83 /
Vn
Vn t ml kN ml
φ
φ
=
= =
 
∴Como 255,83 / 70 ,07 6 /Vn kN ml Vu kN mlφ <= =  es necesario colocar 
estribos en la viga de asiento. 
La separación de los estribos lo calculamos con la expresión 3.56: 
* *
,
Av fy dS
Vu Vc
=
−
 
100b cm=
*0,53* ´ * ´*Vn f c b dφ φ=
100b cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
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Dónde: 
372,00 *10Vu kg= = Corte último de la sección; 
326,09*10Vc kg= = Resistencia nominal al corte proporcionado 
por el hormigón; 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo; 
35,30d cm= = Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Se adopta: un estribo de dos ramales de φ 14mm donde: 
22 *1,54Av cm= = Área de acero para el estribo en cm2. 
Por lo tanto:  
3
2 *1,54* 4200 *35,30
72,00*10
9,94
S
S cm
=
=
        
Adoptamos:     10,00S cm=                
 
Figura 4.21. Armado de la viga de asiento           
24200fy kg cm=
8Ø32mm
8Ø14mm
1Ø10mm@100cm
separador
1Ø14mm@10cm
,40
,70 ,30
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4.4.7. Diseño de los Topes Sismorresistentes 
La acción del sismo provoca sobre el puente desplazamientos 
horizontales como transversales de la superestructura, por lo que es 
necesario diseñar topes sismorresistentes para evitar el desplazamiento 
transversal de la superestructura, evitando que la viga longitudinal exterior 
se salga del estribo provocando la caída del puente [12]. 
Los estribos y pilares deben considerar topes transversales que eviten el 
desplazamiento sísmico transversal de la superestructura. La altura de los 
topes debe ser mayor o igual a 30 cm [12]. 
Para el diseño de los topes transversales se considera la cuarta parte de 
la fuerza sísmica horizontal que actúa en sentido transversal en los 
extremos de ambos tramos [12]. 
Se debe tener una separación entre los topes y la superestructura igual al 
desplazamiento sísmico transversal, más 5 cm [12]. 
Los anclajes se diseñan mediante la expresión 4.36: 
* *EQ DC DWP P A S+=  ,                                     (4.36) 
Dónde:  
EQP = Carga sísmica por superestructura en c/traba; 
56,23 /DC DWP t m+ = =Carga muerta por superestructura en c/viga; 
0, 25A = = Coeficiente de aceleración; 
S =Coeficiente de sitio en nuestro caso S=1,2 ya que nuestro perfil 
de suelo de cimentación es de tipo II. 
Por lo tanto: 
* *
56, 23* 0, 25*1, 2
16,87 / 165, 49 /
EQ DC DW
EQ
EQ
P P A S
P
P t traba kN traba
+=
=
= =
 
Este resultado se modifica con el factor de modificación de respuesta 
sísmica que para el caso de trabas antisísmicas es de 0,80 dispuesto en 
las especificaciones AASHTO LRFD [11] en el artículo 3.10.7. 
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min 16,87 / 0,80
min 21, 09 / 206,87 /
EQ
EQ t traba kN traba
=
= =
 
Para determinar la armadura de anclaje se aplica la expresión 3.20: 
2
*
21,09*1000
0, 4* 4200*1
12,55
VAv fs
Av
Av cm
µ
=
=
=
 
Por lo tanto se coloca 4 φ 18 mm en la cara que esta junto a la viga y 
colocamos 4 φ 12mm en la cara opuesta por armado en las trabas 
exteriores. 
Para determinar la longitud de desarrollo se aplica la expresión (3.21) 
para varillas corrugadas menores de 36mm de diámetro: 
0.0059* *Ldb fyφ=
                             
Por lo tanto:  
0,0059*1,80* 4200
44,60
Ldb
Ldb cm
=
=
 
Se adopta Ldb= 45cm. 
 
Figura 4.22. Armado de la traba sismorresistente    
12Ø18mm
1estrØ10mm@0,10m
,50
,25
,05
,25
,05
,30
,45
4Ø12mm
VIGA
TRABA
EXTERIOR
TRABA
INTERIOR
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ESTRIBO DERECHO 
El diseño del cabezal, viga de asiento, cimentación y traba 
sismorresistente del estribo izquierdo es el mismo que para el estribo 
derecho. La pantalla es diferente ya que a este elemento afecta 
directamente la fuerza sísmica proveniente de la superestructura que se 
transmite por el aparato de apoyo fijo, por lo que para el estribo derecho 
se procede a diseñar la pantalla.  
4.4.8. Diseño de la Pantalla 
El diseño de la pantalla se debe realizar para diferentes alturas para 
determinar el acero de refuerzo por lo que las fuerzas y momentos se 
encuentran expresados en función de  
Por efecto de presión de suelo 
El empuje activo del suelo se determina con la expresión 2.31: 
, 
Dónde: 
= Coeficiente de empuje activo del suelo; 
= Peso específico del suelo de relleno (numeral 
3.1.2). 
Por lo tanto: 
  
Momento del empuje activo (figura 4.15) se determina con la expresión 
3.10:  
* ,
3EH
YM EH=  
Dónde: 
H Y=
21
* *
2
EH ka Yγ=
0,28ka =
31,90 /t mγ =
2
2
1
*0,28*1,90*
2
0,27
EH Y
EH Y
=
=
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; Empuje activo del suelo. 
Por lo tanto: 
30,09EHM Y t m= ⋅  
Por efecto de la sobrecarga    
El cálculo del momento debido al empuje de la sobrecarga (figura 4.15) se 
determina con la expresión 3.44: 
 , 
Dónde: 
= Empuje de la sobrecarga viva; 
= Brazo de palanca del empuje de la sobrecarga. 
Por lo tanto: 
        
Por efecto de la fuerza de frenado 
El cálculo del momento debido a la fuerza de frenado (figura 4.15) se 
determina con la expresión 3.45:   
, 
Dónde: 
=  Fuerza de frenado; 
= Brazo de palanca de la fuerza de frenado. 
Por lo tanto: 
1,76* (1,80 )BRM Y t m= + ⋅  
20,27EH Y=
*LSM LS Br=
2,09Es LS t= =
2
YBspp =
2, 09 *
2
1,05
LS
LS
YM
M Y t m
=
= ⋅
*BRM BR Bp=
1,76 /BR t ml=
1,80Bp Y= +
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Por efecto del sismo 
El incremento dinámico del empuje activo del suelo se determina con la 
expresión 2.39: 
( ) ( )21 * * * 1 ,
2
DEa Y Kas Ka Csvγ ∆ = − − 
 
 
Dónde: 
= Coeficiente de empuje activo del suelo; 
= Peso específico del suelo de relleno (numeral 
3.1.2); 
          
= Coeficiente de presión dinámica activa; 
= Coeficiente sísmico vertical. 
Por lo tanto: 
 
El incremento dinámico del empuje activo de la tierra se encuentra 
localizado a los dos tercios de la altura=z 
El momento por el incremento dinámico del empuje activo del suelo (figura 
4.15) se determina con la expresión 3.16: 
* ,Msis DEa z= ∆  
Dónde: 
=  Incremento dinámico del empuje activo del suelo; 
=  Brazo de palanca del incremento dinámico del empuje 
activo del suelo. 
Por lo tanto: 
0,28ka =
31,90 /t mγ =
0,345Kas =
0,09Csv =
( ) ( )2
2
1
*1,90 * * 0,345 0,28 * 1 0,09
2
0,05
DEa Y
DEa Y
 ∆ = − − 
 
∆ =
20,05DEa Y∆ =
2
3
z Y =  
 
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Fuerza sísmica del peso propio del cabezal se determina con la expresión 
3.43: 
 , 
Dónde: 
=  Coeficiente sísmico horizontal; 
= Espesor del cabezal del estribo; 
=  Altura del cabezal del estribo; 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
 
La fuerza sísmica del peso propio del cabezal se encuentra localizada en 
el centroide del cabezal respecto a la base de la pantalla (figura 3.30). 
1 2,101 2,10 1,05
2 2
HBspp Y H Y Y= + − = + − = −  
El momento sísmico por el peso propio del cabezal (figura 4.15) se 
determina con la expresión 3.15: 
, 
Dónde: 
=  Fuerza sísmica debido al cabezal; 
= Brazo de palanca de la fuerza sísmica del cabezal. 
Por lo tanto: 
3
*
0,04
Msis DEa z
Msis Y t m
= ∆
= ⋅
1 * 1* *Fspp tbw H Cshγ=
0,13Csh =
0,30tbw =
1 2,10H m=
32,40 /t mγ =
0,30 * 2,10 * 2, 40 * 0,13
0,19 /
Fspp
Fspp t ml
=
=
*Mspp Fspp Bspp=
0,19 /Fspp t ml=
1,05Bspp Y= −
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( )0,19 * 1,05 /Mspp Y t m ml= − ⋅  
Fuerza sísmica del peso propio de la pantalla se determina con la 
expresión 3.51: 
 , 
Dónde: 
=  Coeficiente sísmico horizontal; 
=  Arranque de la pantalla del estribo; 
=  Altura del cabezal del estribo; 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
 
La fuerza sísmica del peso propio de la pantalla se encuentra localizada 
en el centroide de la pantalla (figura 4.15). 
1 2,10 0,50 1,05
2 2
Y H YBspp Y− −= = = −  
El momento sísmico por el peso propio de la pantalla (figura 4.15) se 
determina con la expresión 3.15: 
, 
Dónde: 
= Fuerza sísmica debido a la pantalla; 
= Brazo de palanca de la fuerza sísmica de la 
pantalla. 
Por lo tanto: 
( )2 * * * 1Fspp Lp Csh Y Hγ= −
0,13Csh =
1,00Lp m=
1 2,10H m=
32,40 /t mγ =
( )
( )
1,00 * 2, 40 * 0,13* 2,10
0,30 * 2,10
Fspp Y
Fspp Y
= −
= −
*Mspp Fspp Bspp=
( )0,30 * 2,10Fspp Y= −
0,50 1,05Bspp Y= −
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( ) ( )
2
0,30 0,63 * 0,50 1,05
0,15 0,63 0,6615
Mspp Y Y
Mspp Y Y
= − −
= − +
 
El momento sísmico por el peso propio de la superestructura (figura 4.15) 
se determina con la expresión 3.15: 
sup sup*MEQ EQ Bp=
 , 
Dónde: 
sup 5,54 /EQ t ml= =  Fuerza sísmica debido a la superestructura 
etapa 4 comprobaciones del prediseño; 
1 2,10 1,05
2 2
HBspp Y Y Y= − = − = − = Brazo de palanca de la fuerza 
sísmica de la superestructura. 
Por lo tanto: 
( )sup 5,54 * 1,05
sup 5,54 5,817 /
MEQ Y
MEQ Y t m ml
= −
= − ⋅
 
Momento total por la fuerza sísmica 
3 2
3 2
0,04 0.19 0,1995 0,15 0,63 0,6615 5,54 5,817
0,04 0,15 5,10 5,355
EQ
EQ
M Y Y Y Y Y
M Y Y Y
= + − + − + + −
= + + −
 
Por efecto de la carga muerta y viva de la superestructura 
El momento por la carga muerta de la superestructura (figura 4.15) se 
determina con la expresión 3.15: 
, 
Dónde: 
= carga muerta de la etapa 3; 
= Brazo de palanca de la carga muerta. 
Por lo tanto: 
*Mpp Fpp Bpp=
16,28 /DCFpp P t ml= =
0,15Bpp m=
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2,44 /PDCM t m ml= ⋅  
El momento por la carga de capa de rodadura (figura 4.15) se determina 
con la expresión 3.15: 
, 
Dónde: 
=  carga muerta de la etapa 3; 
= Brazo de palanca de la carga muerta. 
Por lo tanto: 
0,25 /PDWM t m ml= ⋅  
El momento por la carga viva (figura 4.15) se determina con la expresión 
3.15: 
, 
Dónde: 
= carga muerta de la etapa 3; 
= Brazo de palanca de la carga muerta. 
Por lo tanto: 
1,62 /LL IMM t m ml+ = ⋅  
Por efecto del peso propio del Estribo 
El momento por el peso propio del cabezal (figura 3.15) se determina con 
la expresión 3.15: 
, 
Dónde: 
= peso propio del cabezal; 
*Mpp Fpp Bpp=
1,68 /DWFpp P t ml= =
0,15Bpp m=
*Mpp Fpp Bpp=
10,78 /LL IMFpp P t ml+= =
0,15Bpp m=
*Mpp Fpp Bpp=
1,51 /Fpp t ml=
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= Brazo de palanca del peso propio del cabezal. 
Por lo tanto: 
 
Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO LRFD [11] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.36) 
Sección 1: Para una altura Y=5,80m 
Calculo del momento último para los diferentes estados límites 
Estado límite de resistencia I:     
1,75 1,50 1,75 1, 25
1, 25 1,5 1,75
LS EH BR DC
PDC PDW LL IM
M M M M
Mu n
M M M +
+ + + 
=  + + + 
 ,               (4.37) 
Dónde: 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva; 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
1,76*(1,80 )BRM Y= + = Momento por Fuerza de frenado; 
0,53 /DCM t m ml= − ⋅ = Momento por carga muerta por el cabezal; 
2,44 /PDCM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la 
superestructura; 
0,35Bpp m= −
1,51* 0,35
0,53 /
Mpp
Mpp t m ml
= −
= − ⋅
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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0,25 /PDWM t m ml= ⋅ = Momento por carga de capa de rodadura; 
1,62 /LL IMM t m ml+ = ⋅ = Momento por carga viva; 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
( )31,75*1,05*5,80 1,50* 0,09 *5,80 1,75*1,76* 1,80 5,101,00*
1,25*0,53 1,25* 2,44 1,5* 0,25 1,75*1,62
44,29 / 434,30 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 + + +
=  
− + + + 
= ⋅ = ⋅
 
Estado límite de evento extremo I: 
0,50 1,50 1,00 0,50
1,25 1, 25 1,5 0,50
LS EH EQ BR
DC PDC PDW LL IM
M M M M
Mu n
M M M M +
+ + + 
=  
+ + + + 
 ,              (4.38) 
Dónde: 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva; 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
3 20,04 0,15 5,10 5,355EQM Y Y Y= + + − = Momento por Fuerza 
sísmica; 
1,76*(1,80 )BRM Y= + = Momento por Fuerza de frenado; 
0,53 /DCM t m ml= − ⋅ = Momento por carga muerta por el cabezal; 
2,44 /PDCM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la 
superestructura; 
0,25 /PDWM t m ml= ⋅ = Momento por carga de capa de rodadura; 
1,62 /LL IMM t m ml+ = ⋅ = Momento por carga viva; 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño; 
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1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
( )
( )
3
3 2
0,50*1,05*5,80 1,50* 0,09*5,80 0,50*1,76* 1,80 5,10
1,00 * 1,00* 0,04*5,80 0,15*5,80 5,10*5,80 5,355
1, 25* 0,53 1,25* 2,44 1,50* 0, 25 0,50*1,62
73,85 / 724,18 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 + + +
 
= + + + − 
 
− + + +  
= ⋅ = ⋅
 
Estado límite de servicio:     
1,00 1,00 1,00 1,0
1,0 1,0 1,0
LS EH BR DC
PDC PDW LL IM
M M M M
Mu n
M M M +
+ + + 
=  + + + 
 ,               (4.39) 
Dónde: 
1,05*LSM Y= = Momento por sobrecarga viva; 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
1,76*(1,80 )BRM Y= + = Momento por Fuerza de frenado; 
0,53 /DCM t m ml= − ⋅ = Momento por carga muerta por el cabezal; 
2,44 /PDCM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la 
superestructura; 
0,25 /PDWM t m ml= ⋅ = Momento por carga de capa de rodadura; 
1,62 /LL IMM t m ml+ = ⋅ = Momento por carga viva; 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
( )31,00*1,05*5,80 1,00* 0,09 *5,80 1,00*1,76* 1,80 5,101,00*
1,00*0,53 1,00* 2,44 1,00* 0,25 1,00*1,62
36,82 / 361,04 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 + + +
=  
− + + + 
= ⋅ = ⋅
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De estos momentos se elige el de mayor magnitud, el cual es del Estado 
límite de evento extremo I: 
73,85 / 724,18 /Mu t m ml kN m ml= ⋅ = ⋅  
La altura efectiva:  
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
3.46: 
, 
Dónde: 
573,85*10 /Mu kg m ml= ⋅ = Momento flector último de la sección; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
= Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión; 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
73,85*10 0,040
0,90*240*100*92,5
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión 3.47: 
1 1 2,36
,
1,18
k
w
± −
=
 
Dónde: 
1, 00 0, 075 0, 925d Lp rec m= − = − =
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
92,5d cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
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0,040k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,040 0,0409
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso del cabezal: 
Por lo tanto: 
       
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión 3.50: 
, 
Dónde: 
0,0409w = =  Índice de refuerzo; 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto; 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2400,0409 * 0,0023
4200
ρ = =     
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión 2.56: 
, 
Dónde: 
=  Cuantía de acero de refuerzo; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
min
14 0, 0033
4200
ρ = = min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
* ´*As b dρ=
0,0033ρ =
100b cm=
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=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,0033*100*92,50 30,83 /As cm m= =
 
Por lo que se coloca 1φ25 @ 0,15 m verticalmente en la cara interior de la 
pantalla.  
Acero por temperatura: 
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión 2.56: 
, 
Dónde: 
= Cuantía de acero por temperatura; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
 
Cara interior:    
Cara exterior:   
Por lo que se coloca: 
Cara interior: cara que se encuentra en contacto con el suelo: 1φ14 @ 
0,25 m 
92,5d cm=
* ´*As b dρ=
0, 002ρ ° =
100b cm=
92,5d cm=
20,002*100*92,5 18,50 /As cm m° = =
21 6,17 /
3
As cm m° =
22 12,33 /
3
As cm m° =
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Cara exterior: cara en el lado opuesto a la cara en contacto con el suelo: 
1φ18 @ 0,20 m. 
Diseño a corte: 
Para la pantalla no es necesario verificar  al corte ya que la sección que 
resiste al corte abastece, pero si se requiere verificar se procedería como 
se realizó para el cabezal. 
 
Figura 4.23. Armado de la pantalla 
4.5. DISEÑO DEL MURO DE ALA 
4.5.1. Estados límite 
Como la altura es H=6,50 m el diseño corresponde al de los muros de 
contención en voladizo por ser estructuras sometidas a flexión. Para 
diseñar el muro se debe dividir en secciones, para esto se debe obtener el 
momento en cada sección debido a empujes laterales y sismo respecto al 
punto crítico tomado de cada sección.  
6,50
,70
2,30 3,201,00
1Ø14mm@25cm
1Ø25mm@15cm
1Ø18mm@20cm
3,70
,70 ,30
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El diseño del Muro de Ala se consideran relevantes las combinaciones I, 
del Estado Límite de Resistencia, analizándolas tanto con los valores 
máximos como con los valores mínimos de los factores para cargas 
permanentes, así como la combinación I del Estado Límite de Evento 
Extremo. 
4.5.2. Diseño de la Pantalla 
La pantalla del muro se comporta como un volado sujeto a la presión 
horizontal que ejerce la tierra y la sobrecarga, los momentos flectores 
resultantes originan tracción en la cara que se encuentra en contacto con 
el suelo, la cual debe ser reforzada con acero. 
El diseño de la pantalla se debe realizar para diferentes alturas para 
determinar el acero de refuerzo por lo que las fuerzas y momentos se 
encuentran expresados en función de  
Y es la distancia medida desde la parte superior del muro hacia abajo 
hasta el empotramiento de la pantalla con la cimentación. 
Por efecto de presión de suelo 
El empuje activo del suelo se determina con la expresión 2.31: 
, 
Dónde: 
= Coeficiente de empuje activo del suelo; 
= Peso específico del suelo de relleno (numeral 
3.1.2). 
Por lo tanto: 
  
Momento del empuje activo (figura 4.24) se determina con la expresión 
(3.10)  
H Y=
21
* *
2
EH ka Yγ=
0,28ka =
31,90 /t mγ =
2
2
1
*0,28*1,90*
2
0,27
EH Y
EH Y
=
=
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* ,
3EH
YM EH=  
Dónde: 
= Empuje activo del suelo. 
Por lo tanto: 
30,09EHM Y t m= ⋅  
Por efecto del sismo 
El incremento dinámico del empuje activo del suelo se determina con la 
expresión 2.39: 
( ) ( )21 * * * 1 ,
2
DEa Y Kas Ka Csvγ ∆ = − − 
 
 
Dónde: 
= Coeficiente de empuje activo del suelo; 
= Peso específico del suelo de relleno (numeral 
3.1.2); 
          
= Coeficiente de presión dinámica activa; 
= Coeficiente sísmico vertical. 
Por lo tanto: 
 
El incremento dinámico del empuje activo de la tierra se encuentra 
localizado a los dos tercios de la altura=z 
El momento por el incremento dinámico del empuje activo del suelo (figura 
4.24) se determina con la expresión 3.16: 
* ,Msis DEa z= ∆  
20,27EH Y=
0,28ka =
31,90 /t mγ =
0,345Kas =
0,09Csv =
( ) ( )2
2
1
*1,90* * 0,345 0, 28 * 1 0,09
2
0,05
DEa Y
DEa Y
 ∆ = − − 
 
∆ =
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Dónde: 
=  Incremento dinámico del empuje activo del suelo; 
=  Brazo de palanca del incremento dinámico del empuje 
activo del suelo. 
Por lo tanto: 
 
Fuerza sísmica del peso propio de la pantalla para la parte triangular se 
determina con la expresión 3.61: 
2( )
* * *
2 2
Lp tbw YFspp Csh
H
γ−=
 
Dónde: 
=  Coeficiente sísmico horizontal; 
0, 45Lp m= =  Arranque de la pantalla del muro de ala (ver tabla 
4.2); 
0, 20tbw m= =  Espesor de la pantalla del muro de ala (ver tabla 
4.2); 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
2
2
2
( )
* * *
2 2
(0, 45 0, 20)
* * 2, 40* 0,13
5,80 2
0,006 *
Lp tbw YFspp Csh
H
YFspp
Fspp Y
γ−=
−
=
=
 
La fuerza sísmica del peso propio de la pantalla se encuentra localizada 
en el centroide de la pantalla (figura 4.24). 
20,05DEa Y∆ =
2
3
z Y =  
 
3
*
0,04
Msis DEa z
Msis Y t m
= ∆
= ⋅
0,13Csh =
32,40 /t mγ =
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El momento sísmico por el peso propio de la pantalla para la parte 
triangular (figura 4.24) se determina con la expresión 3.15: 
, 
Dónde: 
20,006*Fspp Y= = Fuerza sísmica debido a la pantalla parte 
triangular; 
3
YBspp = = Brazo de palanca de la fuerza sísmica de la pantalla 
parte triangular. 
Por lo tanto: 
2
3
0,006 *
3
0,002*
YMspp Y
Mspp Y
=
=
 
Fuerza sísmica del peso propio de la pantalla para la parte rectangular se 
determina con la expresión 3.62: 
* * *Fspp tbw Y Cshγ=  
Dónde: 
=  Coeficiente sísmico horizontal; 
0, 20tbw m= =  Espesor de la pantalla del muro de ala (ver tabla 
4.2); 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
0, 20* * 2, 40 *0,13
0,06 *
Fspp Y
Fspp Y
=
=
 
3
Brazo de palanca
YBspp =
*Mspp Fspp Bspp=
0,13Csh =
32,40 /t mγ =
- 444 - 
La fuerza sísmica del peso propio de la pantalla se encuentra localizada 
en el centroide de la pantalla (figura 4.24). 
 
2
Brazo de palanca
YBspp =
                
El momento sísmico por el peso propio de la pantalla para la parte 
rectangular (figura 4.24) se determina con la expresión 3.15: 
, 
Dónde: 
0,06*Fspp Y= =  Fuerza sísmica debido a la pantalla parte 
triangular; 
2
YBspp = = Brazo de palanca de la fuerza sísmica de la pantalla 
parte triangular. 
Por lo tanto: 
2
0,06 *
3
0,03*
YMspp Y
Mspp Y
=
=
 
Momento total por la fuerza sísmica 
3 20, 04 0,03EQM Y Y= +  
Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO LRFD [11] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.36) 
*Mspp Fspp Bspp=
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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La altura efectiva en función de Y  
*
2
0,20
* 0,20 0,075
5,80
tbwd Y tbw rec
H
d Y
 
= + − 
 
 
= + − 
 
 
sección 1
sección 2
sección 3
hEQ
Ea
h/3
z
2h/3
∆DEaY
 
Figura 4.24. Esquema de las fuerzas actuantes en la pantalla 
Sección 1: Para una altura Y=2,00m 
Calculo del momento último para los diferentes estados límites 
Estado límite de resistencia I:     
[ ]1,50 1, 25EH DCMu n M M= + +  ,                            (4.40) 
Dónde: 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
0,00 /DCM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la pantalla; 
2,00Y m= = Altura de la sección de diseño; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
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31,00 * 1,50* 0,09* 2,00 1,25*0,00
1,07 / 10,54 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = + 
= ⋅ = ⋅  
Estado límite de evento extremo I: 
1,50 1,00 1, 25EH EQ DCMu n M M M = + + +   ,                    (4.41) 
Dónde: 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
3 20, 04 0,03EQM Y Y= + = Momento por Fuerza sísmica; 
0,00 /DCM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la pantalla; 
2,00Y m= = Altura de la sección de diseño; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
( )3 3 21,00* 1,50 *0,09 * 2,00 1,00* 0,04 * 2,00 0,03* 2,00 1,25* 0,00
1,50 / 14,68 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = + + + + 
= ⋅ = ⋅
 
Estado límite de servicio:     
[ ]1,00 1,0EH DCMu n M M= +  ,                          (4.42) 
Dónde: 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
0,00 /DCM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la pantalla; 
2,00Y m= = Altura de la sección de diseño; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
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31,00 * 1,00 * 0,09 * 2,00 1,00 * 0,00
0,72 / 7,02 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = + 
= ⋅ = ⋅
 
De estos momentos se elige el de mayor magnitud, el cual es del Estado 
límite de evento extremo I. 
1,50 / 14,68 /Mu t m ml kN m ml= ⋅ = ⋅  
La altura efectiva:  
0, 20
* 2,00 0,20 0,075 0,194
5,80
d m = + − = 
 
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
3.46: 
 , 
Dónde: 
51,50*10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
19, 40d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
1,50*10 0,018
0,90*240*100*19,40
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión 3.47: 
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
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1 1 2,36
,
1,18
k
w
± −
=
 
Dónde: 
0,018k =  = Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,018 0,0186
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar se determina con las 
expresiones (3.48) y (3.49): 
, 
, 
Dónde: 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto; 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
       
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión 3.50: 
, 
Dónde: 
0,0186w = =  Índice de refuerzo= 
min
14
fyρ =
min
´0,80 f cfyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
min
14 0, 0033
4200
ρ = =
min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
´f c
w fyρ =
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=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto= 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2400,0186 * 0,0011
4200
ρ = =   
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión 2.56: 
, 
Dónde: 
=  Cuantía de acero de refuerzo; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
19, 40d cm= = Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,0033*100*19,40 6,47 /As cm m= =
 
Por lo que se coloca 1φ 14 @ 0,20 m verticalmente en la cara interior de la 
pantalla.  
Sección 2: Para una altura Y=4,00m 
Calculo del momento último para los diferentes estados límites 
Estado límite de resistencia I con la expresión (4.40) 
[ ]1,50 1, 25EH DCMu n M M= + +
,
 
Dónde: 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
* ´*As b dρ=
0,0033ρ =
100b cm=
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0,00 /DCM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la pantalla; 
4,00Y m= = Altura de la sección de diseño; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
31,00 * 1,50* 0,09* 4,00 1,25*0,00
8,59 / 84, 28 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = + 
= ⋅ = ⋅  
Estado límite de evento extremo I con la expresión 4.41: 
1,50 1,00 1, 25EH EQ DCMu n M M M = + + + 
,
 
Dónde: 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
3 20, 04 0,03EQM Y Y= + = Momento por Fuerza sísmica; 
0,00 /DCM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la pantalla; 
4,00Y m= = Altura de la sección de diseño; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
( )3 3 21,00* 1,50 *0,09 * 4,00 1,00* 0,04 * 4,00 0,03* 4,00 1,25* 0,00
11,50 / 112,77 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = + + + + 
= ⋅ = ⋅
 
Estado límite de servicio con la expresión 4.42: 
[ ]1,00 1,0EH DCMu n M M= +
,
 
Dónde: 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
0,00 /DCM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la pantalla; 
- 451 - 
4,00Y m= = Altura de la sección de diseño; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
31,00 * 1,00 * 0,09 * 4,00 1,00 * 0,00
5,73 / 56,19 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = + 
= ⋅ = ⋅
 
De estos momentos se elige el de mayor magnitud, el cual es del Estado 
límite de evento extremo I. 
11,50 / 112,77 /Mu t m ml kN m ml= ⋅ = ⋅  
La altura efectiva:  
0,20
* 4,00 0, 20 0,075 0,263
5,80
d m = + − = 
 
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
(3.46) 
, 
Dónde: 
511,50*10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
26,30d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión; 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
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5
2
11,50*10 0,077
0,90*240*100*26,30
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión 3.47: 
1 1 2,36
,
1,18
k
w
± −
=
 
Dónde: 
0,077k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,077 0,0809
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar se determina con las 
expresiones (3.48) y (3.49): 
Por lo tanto: 
       
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión (3.50): 
, 
Dónde: 
0,0809w = =  Índice de refuerzo; 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto; 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2400,0809 * 0,0046
4200
ρ = =   
min
14 0, 0033
4200
ρ = =
min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión 2.56: 
, 
Dónde: 
0,0046ρ = =  Cuantía de acero de refuerzo; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
26,30d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,0046*100* 26,30 12,15 /As cm m= =
 
Por lo que se coloca 1φ 18 @ 0,20 m verticalmente en la cara interior de la 
pantalla.  
Sección 3: Para una altura Y=5,80m 
Calculo del momento último para los diferentes estados límites 
Estado límite de resistencia I con la expresión (4.40) 
[ ]1,50 1, 25EH DCMu n M M= + +
,
 
Dónde: 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
0,00 /DCM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la pantalla; 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
31,00 * 1,50* 0,09*5,80 1, 25* 0,00
26,20 / 256,95 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = + 
= ⋅ = ⋅  
* ´*As b dρ=
100b cm=
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Estado límite de evento extremo I con la expresión (4.41) 
1,50 1,00 1, 25EH EQ DCMu n M M M = + + + 
,
 
Dónde: 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
3 20, 04 0,03EQM Y Y= + = Momento por Fuerza sísmica; 
0,00 /DCM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la pantalla; 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
( )3 3 21,00* 1,50*0,09 *5,80 1,00* 0,04 *5,80 0,03*5,80 1, 25* 0,00
34,60 / 339,33 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = + + + + 
= ⋅ = ⋅
 
Estado límite de servicio con la expresión (4.42) 
[ ]1,00 1,0EH DCMu n M M= +
,
 
Dónde: 
30,09EHM Y t m= ⋅ = Momento por presión del suelo; 
0,00 /DCM t m ml= ⋅ = Momento por carga muerta por la pantalla; 
5,80Y m= = Altura de la sección de diseño; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2). 
Por lo tanto: 
31,00 * 1,00 * 0,09 *5,80 1,00 *0,00
17, 47 / 171,30 /
Mu
Mu t m ml kN m ml
 = + 
= ⋅ = ⋅
 
De estos momentos se elige el de mayor magnitud, el cual es del Estado 
límite de evento extremo I. 
34,60 / 339,33 /Mu t m ml kN m ml= ⋅ = ⋅  
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La altura efectiva:  
0, 20
*5,80 0,20 0,075 0,325
5,80
d m = + − = 
 
 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
3.46: 
, 
Dónde: 
534,60*10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
32,50d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión; 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
34,60*10 0,152
0,90*240*100*32,50
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión 3.47: 
1 1 2,36
,
1,18
k
w
± −
=
 
Dónde: 
0,152k = = Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,152 0,168
1,18
w
± −
= =
 
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
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La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar se determina con las 
expresiones (3.48) y (3.49): 
Por lo tanto: 
       
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión (3.50): 
, 
Dónde: 
0,168w = =  Índice de refuerzo; 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto; 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2400,168* 0,0096
4200
ρ = =    
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión 2.56: 
, 
Dónde: 
0,0096ρ = =  Cuantía de acero de refuerzo; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
32,50d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,0096*100*32,50 31,27 /As cm m= =
 
Por lo que se coloca 1φ 20 @ 0,10 m verticalmente en la cara interior de 
la pantalla.  
min
14 0, 0033
4200
ρ = =
min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
* ´*As b dρ=
100b cm=
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Acero por temperatura: 
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56) 
, 
Dónde: 
= Cuantía de acero por temperatura;  
=  Ancho de la sección de diseño; 
32,50d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
20,002*100*32,5 6,50 /As cm m= =
 
Cara interior:   2
1 2,17 /
3
As cm m° =
 
Cara exterior:  2
2 4,33 /
3
As cm m° =
 
Por lo que se coloca: 
Cara interior: cara que está en contacto con el suelo: 1φ8 @ 0,20 m 
Cara exterior: cara en el lado opuesto a la cara en contacto con el suelo: 
1φ12 @ 0,25 m 
Diseño a corte: 
La revisión del corte es en la unión de la pantalla con la cimentación a una 
altura Y=5,80 m 
Estado límite de resistencia I:     
[ ]1,50Vu n EH=
,
 
Por lo tanto: 
* ´*As b dρ=
0, 002ρ ° =
100b cm=
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21,00 1,50 *0,27 *5,80
13,55 / 132,90 /
Vu
Vu t ml kN ml
 =  
= =
 
Estado límite de evento extremo I: 
[ ]1,50 1,00Vu n EH EQ= +
,
 
Por lo tanto: 
( )2 21,00* 1,50* 0, 27 *5,80 1,00* 0,06 *5,80 0,06 *5,80
15,92 / 156,13 /
Vu
Vu t ml kN ml
 = + + 
= =
 
Estado límite de servicio I:     
[ ]1,00Vu n EH=
,
 
Por lo tanto: 
[ ]1,00* 1,00 * 0, 27 *5,80
9,04 / 88,60 /
Vu
Vu t ml kN ml
=
= =
 
De estos cortes se elige el de mayor magnitud, el cual es del Estado límite 
de evento extremo I. 
15,92 / 156,13 /Vu t ml kN ml= =
 
Con la expresión (2.54) se determina la Resistencia nominal al corte 
, 
Dónde: 
=  Ancho de la sección de diseño; 
32,5d cm= =  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
corte; 
= Esfuerzo máximo de compresión en el concreto. 
*0,53* ´ * ´*Vn f c b dφ φ=
100b cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
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Por lo tanto:  
0,90 * 0,53* ( 240 *10) *1* 0,325
24,02 / 235,52 /
Vn
Vn t ml kN ml
φ
φ
=
= =
 
Como 235,52 / 156,13 /Vn kN ml Vu kN mlφ >= =  no es necesario colocar 
estribos en la pantalla. 
 
Figura 4.25. Armado de la pantalla 
4.5.3. Diseño del dedo 
Diseño del refuerzo a flexión: 
∴
4,25
1,40 2,40
6,50
,45
5,80
,70
,20
1Ø14mm@20cm
1Ø8mm@20cm
1Ø18mm@20cm
1Ø20mm@10cm
1Ø12mm@25cm
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El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO LRFD [11] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.36) 
qu
V
B/2
ex
DEDO TALON
B-2e
B/2
 
Figura 4.26. Distribución de presiones en el dedo y talón 
Presiones sobre el dedo 
Como la distribución de presiones en zapatas colocadas sobre suelo es 
uniformemente distribuida se elige la mayor de los estados límites que 
para nuestro caso es el estado límite de evento extremo I en la segunda 
etapa de verificación de la estabilidad. 
El peso propio del dedo se determina con la expresión 4.22: 
, 
Dónde: 
1, 40td m= =  Ancho del dedo (ver tabla 4.2); 
= Altura de la zapata (ver tabla 4.2); 
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
* * *Wpp td Hz L γ=
0,70Hz m=
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=  Ancho de diseño; 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
( )1, 40* 0,70 *1* 2, 40
2,35 / 23,07 /
Wpp
Wpp t ml kN ml
=
= =
 
Se procede a determinar las cargas verticales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga  que se encuentran en 
la tabla 4.4, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio, mediante la expresión 4.23:  
, 
Dónde: 
 Factor de carga para carga muerta (ver tabla 4.4); 
 Carga muerta por el peso propio; 
 Factor de carga por peso del suelo de relleno (ver tabla 4.4); 
 Carga por peso del suelo de relleno; 
 Factor de carga por sobrecarga (ver tabla 4.4); 
 Sobrecarga por carga viva. 
La excentricidad y la presión máxima de los estados límites son tomadas 
de la tabla 4.63. 
La altura efectiva:  
 
El corte generado en los diferentes estados límites se determina con la 
expresión 4.24: 
( )( )* max*Vu n q td d Fv = − −  , 
Dónde: 
1,00L m=
32,40 /t mγ =
iγ
[ ]* * *DC EV LSFv DC EV LSγ γ γ= + +
DCγ =
DC =
EVγ =
EV =
LSγ =
LSv =
0, 70 0, 075 0, 625d Hz rec m= − = − =
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1, 40td m= =  Ancho del dedo (ver tabla 4.2); 
0,625d m= =  Altura efectiva; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2); 
maxq = Presiones máximas generadas por el suelo (ver tabla 4.63); 
Fv = Fuerzas verticales. 
 
Ítem dedo 
Verticales 
e diente (td) qmax corte 
 
Notación DC m m MPa kN/m 
 
Carga Vertical (kN) 23,07 23,07 
    
Es
ta
d
o
 d
e 
ca
rg
a 
Resistencia Ia 20,76 20,76 0,385 1,400 0,104 59,93 
Resistencia Ib 28,83 28,83 0,127 1,400 0,123 66,79 
evento extremo Ia 20,76 20,76 0,728 1,400 0,130 79,72 
evento extremo Ib 28,83 28,83 0,378 1,400 0,141 80,58 
Servicio I 23,07 23,07 0,056 1,400 0,090 46,94 
Tabla 4.70. Corte generado en el dedo 
El momento generado por las presiones máximas (momento hacia arriba) 
se determina con la expresión 4.25: 
, 
Dónde: 
1, 40td m= =  Ancho del dedo (ver tabla 4.2); 
maxq = Presiones máximas generadas por el suelo (ver tabla 4.63). 
El momento por peso propio del dedo (momento hacia abajo) se 
determina por la expresión (4.26): 
*Mpp Wpp Bp=
 ,
 
Dónde: 
Wpp =  Peso propio del dedo en cada estado limite (tabla 4.71); 
2
tdBp = =  Brazo de palanca del peso propio del dedo (tabla 4.2). 
Momento ultimo 
2
max*
2
tdMcm q=
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Ítem dedo Momento 
hacia 
abajo 
Momento 
hacia 
arriba 
Momento 
ultimo 
Sentido 
del 
acero 
 
Notación DC 
 
Carga Vertical (kN) 23,07 
 
Brazo de palanca (m) 0,70 kN-m kN-m kN-m 
 
Momento (kN-m) 16,15 16,15 
  
 
Es
ta
d
o
 d
e 
ca
rg
a 
Resistencia Ia 14,53 14,53 102,04 87,51 Abajo 
Resistencia Ib 20,18 20,18 120,92 100,74 Abajo 
evento extremo Ia 14,53 14,53 127,06 112,53 Abajo 
evento extremo Ib 20,18 20,18 138,35 118,16 Abajo 
Servicio I 16,15 16,15 88,52 72,37 Abajo 
Tabla 4.71. Momentos generados en el dedo 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
(3.46): 
, 
Dónde: 
512,05*10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección 
(ver tabla 4.72); 
=  Ancho de la sección de diseño; 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto. 
Por lo tanto:  
5
2
12,05*10 0,0143
0,90*210*100*62,5
k = =
 
*( )Mu Mcm Mppη= −
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
62,5d cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
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El índice de refuerzo se determina con la expresión (3.47): 
, 
Dónde: 
0,0143k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:  
1 1 2,36*0,0143 0,0144
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso del diseño de la pantalla. 
Por lo tanto: 
min
14 0, 0033
4200
ρ = =       min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
 
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión (3.50): 
 
Dónde: 
0,0144w = =  Índice de refuerzo; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto; 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
2400,0144 * 0,0008
4200
ρ = =   
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56) 
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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, 
Dónde: 
=  Cuantía de acero de refuerzo; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
= Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
 
Por lo que se coloca 1φ 20 @ 0,15 m en la parte inferior del dedo.  
Diseño a corte: 
80,58 /Vu kN ml= =  Corte último de la sección (ver tabla 4.71). 
Con la expresión (2.41) se determina la Resistencia nominal al corte 
, 
Dónde: 
=  Ancho de la sección de diseño; 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
0,90φ = =  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
corte; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto. 
Por lo tanto:  
* ´*As b dρ=
0,0033ρ =
100b cm=
62,5d cm=
20,0033*100*62,5 20,83 /As cm m= =
*0,53* ´ * ´*Vn f c b dφ φ=
100b cm=
62,5d cm=
2
' 240f c kg cm=
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0,90* 0,53*( 240 *10) *1* 0,625
46,19 / 452,92 /
Vn
Vn t ml kN ml
φ
φ
=
= =
 
Como 452,92 / 80,58 /Vn kN ml Vu kN mlφ >= =  no es necesario colocar 
estribos en el dedo. 
 
Figura 4.27. Armado del dedo 
4.5.4. Diseño del talón 
Diseño del refuerzo a flexión: 
El diseño se lo realizara para un ancho de 1m 
Características de los materiales 
- Hormigón Armado: 
 
(23,54 MPa). 
- Acero: (411,88 MPa). 
En elementos que se encuentran en contacto con el suelo las 
Especificaciones AASHTO LRFD [11] recomiendan un recubrimiento 
mínimo de rmin= 7,5cm (ver tabla 2.36). 
Presiones sobre el talón 
Como la distribución de presiones en zapatas colocadas sobre suelo es 
uniformemente distribuida se elige la menor de los estados limites ya que 
esta presión contribuye a disminuir tanto el corte como el momento 
generado por las cargas actuantes sobre el talón. Para nuestro caso es el 
∴
4,25
,70
1,40 2,40,45
1Ø18mm@20cm1Ø20mm@15cm
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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estado límite de resistencia I en la segunda etapa de verificación de la 
estabilidad. 
La altura efectiva:  
 
El peso propio del talón se determina con la expresión 4.27: 
* * *Wpp tt Hz L γ=
,
 
Dónde: 
2, 40tt m= =  Ancho del talón (ver tabla 4.2); 
= Altura de la zapata (ver tabla 4.2); 
=  Ancho de diseño; 
= Peso específico del hormigón (ver numeral 3.1.3). 
Por lo tanto: 
( )2,40* 0,70 *1* 2, 40
4,03 / 39,54 /
Wpp
Wpp t ml kN ml
=
= =
 
El peso del suelo de relleno se encuentra en la tabla 4.49. 
26,45 / 259,37 /Wpps t ml kN ml= =                                     
Se procede a determinar las cargas verticales factoradas como el 
producto entre la carga y los factores de carga  que se encuentran en 
la tabla 4.4, para los estados límites de resistencia, evento extremo y de 
servicio, mediante la expresión 4.29:  
, 
Dónde: 
 Factor de carga para carga muerta (ver tabla 4.4); 
 Carga muerta por el peso propio; 
 Factor de carga por peso del suelo de relleno (ver tabla 4.4); 
0, 70 0, 075 0, 625d Hz rec m= − = − =
0,70Hz m=
1,00L m=
32,40 /t mγ =
iγ
[ ]* * *DC EV LSFv DC EV LSγ γ γ= + +
DCγ =
DC =
EVγ =
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 Carga por peso del suelo de relleno; 
 Factor de carga por sobrecarga (ver tabla 4.4); 
 Sobrecarga por carga viva. 
La excentricidad y la presión máxima de los estados límites son tomadas 
de la tabla 4.63. 
 El corte generado en los diferentes estados límites se determina con la 
expresión 4.30: 
( )( )* max* 2Vu n q B e Lp td d Fv = − − − − −  , 
Dónde: 
4,25B m= =  Ancho de la zapata (ver tabla 4.2); 
0, 45Lp m= =  Arranque de la pantalla (ver tabla 4.2); 
1, 40td m= =  Ancho del dedo (ver tabla 4.2); 
e =   Excentricidad máxima (ver tabla 4.63); 
0,625d m= =  Altura efectiva; 
1,00n = = Coeficiente de modificación de carga (ver numeral 4.3.2); 
maxq = Presiones máximas generadas por el suelo (ver tabla 4.63); 
Fv = Fuerzas verticales. 
El momento generado por las presiones máximas (momento hacia arriba) 
se determina con la expresión 4.31: 
( )22
max*
2
B e Lp td
Mcm q
− − −
=
 
Dónde: 
4,25B m= =  Ancho de la zapata (ver tabla 4.2); 
0, 45Lp m= =  Arranque de la pantalla (ver tabla 4.2); 
1, 40td m= =  Ancho del dedo (ver tabla 4.2); 
EV =
LSγ =
LSv =
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e =   Excentricidad máxima (ver tabla 4.63); 
maxq = Presiones máximas generadas por el suelo (ver tabla 4.63). 
El momento por peso propio del talón se determina por la expresión (4.32) 
*Mpp Wpp Bp=
 ,
 
Dónde: 
Wpp =   Peso propio del talón en cada estado limite (ver tabla 4.74); 
2
ttBp = =  Brazo de palanca del peso propio del talón (ver tabla 
4.2). 
El momento por suelo de relleno se determina por la expresión (4.32) 
*Mpps Wpps Bp=
 ; 
Dónde: 
Wpps =  Peso del suelo de relleno en cada estado limite (tabla 4.74); 
2
ttBp = =  Brazo de palanca del peso propio del talón (ver tabla 
4.2). 
Momento ultimo 
*( )Mu Mcm Mpp Mppsη= − −  
 
Ítem 
talón 
sobre 
carga 
relleno Momento 
hacia 
abajo 
Momento 
hacia 
arriba 
Momento 
ultimo 
 
Notación DC LS EV 
 
Carga Vertical (kN) 39,54 0,00 259,37 
 
Brazo de palanca (m) 1,20 0,00 1,20 kN-m kN-m kN-m 
 
Momento (kN-m) 47,45 0,00 311,24 358,69 
  
Es
ta
d
o
 d
e 
ca
rg
a 
Resistencia Ia 42,70 0,00 311,24 353,94 138,28 215,67 
Resistencia Ib 59,31 0,00 420,17 479,48 284,27 195,21 
evento extremo Ia 42,70 0,00 311,24 353,94 57,83 296,11 
evento extremo Ib 59,31 0,00 420,17 479,48 190,57 288,91 
Servicio I 47,45 0,00 311,24 358,69 236,39 122,30 
Tabla 4.72. Momentos generados en el talón 
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Ítem talón sobrecarga relleno 
Verticales 
e 
Notación DC LS EV m 
Carga Vertical (kN) 39,54 0,00 259,37 298,91   
Es
ta
d
o
 d
e 
ca
rg
a 
Resistencia Ia 35,59 0,00 259,37 294,95 0,385 
Resistencia Ib 49,43 0,00 350,14 399,57 0,127 
evento extremo Ia 35,59 0,00 259,37 294,95 0,728 
evento extremo Ib 49,43 0,00 350,14 399,57 0,378 
Servicio I 39,54 0,00 259,37 298,91 0,056 
 
Ítem B-2e B-2e-Lp-td qmax Corte ultimo 
Notación m m MPa kN/m 
Carga Vertical (kN)         
Es
ta
d
o
 d
e 
ca
rg
a 
Resistencia Ia 3,480 1,630 0,1041 190,34 
Resistencia Ib 3,997 2,147 0,1234 211,83 
evento extremo Ia 2,795 0,945 0,1297 253,53 
evento extremo Ib 3,493 1,643 0,1412 255,84 
Servicio I 4,138 2,288 0,0903 148,71 
Tabla 4.73. Corte generado en el talón 
Con el momento último crítico se calcula el refuerzo principal, el 
coeficiente para el cálculo del refuerzo se determina con la expresión 
3.46: 
, 
Dónde: 
530,19*10 /Mu kg m ml= ⋅ =  Momento flector último de la sección 
(ver tabla 4.66); 
=  Ancho de la sección de diseño; 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
= Factor de reducción de resistencia para elementos a 
flexión; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto. 
2
* ´ * *
Muk f c b dφ=
100b cm=
62,5d cm=
0,90φ =
2
' 240f c kg cm=
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Por lo tanto:  
5
2
30,19*10 0,0358
0,90*210*100*62,5
k = =
 
El índice de refuerzo se determina con la expresión (3.47) 
, 
Dónde: 
0,0358k = =  Coeficiente para el cálculo del refuerzo. 
Por lo tanto:   
1 1 2,36*0,0358 0,0366
1,18
w
± −
= =
 
La cuantía mínima de acero de refuerzo a colocar es la misma que para el 
caso del diseño de la pantalla. 
Por lo tanto: 
min
14 0, 0033
4200
ρ = =       min
2400,80 0,0030
4200
ρ = =
 
La cuantía de acero de refuerzo se determina con la expresión (3.50): 
, 
Dónde: 
0,0366w = =  Índice de refuerzo; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto; 
=  Esfuerzo de fluencia para el acero de refuerzo. 
Por lo tanto: 
1 1 2,36
1,18
k
w
± −
=
´f c
w fyρ =
2
' 240f c kg cm=
24200fy kg cm=
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2400,0366 * 0,0021
4200
ρ = =   
El cálculo del área de acero de refuerzo necesario se determina con la 
expresión (2.56). 
, 
Dónde: 
=  Cuantía de acero de refuerzo; 
=  Ancho de la sección de diseño; 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión. 
Por lo tanto: 
 
Por lo que se coloca 1φ 20 @ 0,15 m en la parte superior del talón.  
Diseño a corte: 
255,84 /Vu kN ml= =  Corte último de la sección (ver tabla 4.74). 
Con la expresión (2.54) se determina la Resistencia nominal al corte: 
, 
Dónde: 
=  Ancho de la sección de diseño; 
=  Altura efectiva medida desde la fibra extrema más 
comprimida al centroide del acero de refuerzo longitudinal en 
tensión; 
0,90φ = =  Factor de reducción de resistencia para elementos a 
corte; 
=  Esfuerzo máximo de compresión en el 
concreto. 
Por lo tanto:  
* ´*As b dρ=
0,0033ρ =
100b cm=
62,5d cm=
20,0033*100*62,5 20,83 /As cm m= =
*0,53* ´ * ´*Vn f c b dφ φ=
100b cm=
62,5d cm=
2
' 240f c kg cm=
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0,90* 0,53*( 240 *10) *1* 0,625
46,19 / 452,92 /
Vn
Vn t ml kN ml
φ
φ
=
= =
 
∴Como 452,92 / 255,84 /Vn kN ml Vu kN mlφ >= =  no es necesario 
colocar estribos en el talón. 
 
Figura 4.28. Armado del talón 
  
4,25
,70
1,40 2,40,45
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CAPITULO 5.- ANÁLISIS DE RESULTADOS 
El diseño de estribos de un puente de carretera realizado en este trabajo 
de graduación se aplican metodologías diferentes según dos versiones 
distintas de las Especificaciones de la Asociación Americana de 
Funcionarios de Carreteras Estatales y Transporte (AASHTO). 
Las Especificaciones AASHTO Estándar 2002, en donde se permite el 
uso de dos métodos: esfuerzos admisibles (ASD) y factores de carga 
(LFD), aplicándose  el método de diseño por ultima resistencia o de 
diseño por factores de carga (LFD),  el cual considera combinaciones de 
cargas factoradas en condiciones últimas de resistencia y establece 
verificaciones para condiciones en servicio (control de deflexiones, 
agrietamiento y fatiga).  
La otra versión corresponde a las Especificaciones AASHTO LRFD 2004, 
que utilizan coeficientes basados en la teoría de la confiabilidad y en 
conocimiento estadístico de las cargas y de las características del 
material.  El diseño mediante estas especificaciones considera varios 
estados límite de resistencia, de servicio, evento extremo y de fatiga. 
5.1. SIMILITUDES Y DIFERENCIAS ENTRE LAS METODOLOGÍAS DE 
DISEÑO 
Si se comparan los procedimientos de diseño es de anotar algunas 
similitudes y diferencias que definen, tanto el grado de exactitud como de 
confiabilidad de los resultados como las siguientes:  
Similitudes de las metodologías 
Las Especificaciones AASHTO Estándar (LFD) como las especificaciones  
AASHTO LRFD presentan la misma hipótesis, que es el de generar 
factores de carga para que se introduzcan a las cargas de diseño y así 
aproximarse al comportamiento real sobre la estructura, así como la 
incorporación de coeficientes de resistencia para asegurar la seguridad y 
el buen comportamiento de los materiales con los que se construyen las 
estructuras. 
Tanto Las Especificaciones AASHTO Estándar como las AASHTO LRFD 
recomiendan realizar  el análisis sísmico de muros y estribos mediante el 
método Mononobe-Okabe que es una ampliación de la teoría de la cuña 
deslizante de Coulomb que toma en cuenta las fuerzas inerciales 
horizontales y verticales que actúan sobre el suelo.  
Diferencias de las metodologías 
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Al comparar las Especificaciones AASHTO Estándar con las AASHTO 
LRFD, la diferencia principal la encontramos en el valor numérico de los 
factores de carga (γ) y de modificación (η). 
Los requisitos de diseño de las Especificaciones AASHTO LRFD como los 
factores de carga y de resistencia fueron desarrollados a partir de la teoría 
de la confiabilidad en base al conocimiento estadístico actual de las 
cargas y el comportamiento de las estructuras, mientras que las 
Especificaciones AASHTO Estándar se basa en la filosofía de la tensión 
nominal de trabajo, que analiza todas las cargas con el mismo nivel de 
incertidumbre, estas especificaciones se modificaron poco a poco, 
mediante el ajuste de los factores de carga para reflejar la variabilidad de 
ciertos tipos de carga. 
Las Especificaciones AASHTO LRFD detallan los factores modificadores 
de carga, que dependen de la ductilidad, redundancia e importancia de la 
estructura; factores que afectan el margen de seguridad de los puentes, 
consideraciones que no son examinadas en las  Especificaciones 
AASHTO Estándar. 
Una diferencia entre las dos especificaciones mencionadas es la carga 
viva y su aplicación. Puesto que el nuevo modelo de carga viva de las 
Especificaciones AASHTO LRFD combina los efectos del camión de 
diseño en adición a la carga distribuida por carril de diseño, mientras que 
las Especificaciones AASHTO Estándar evalúa por separado dicho efecto, 
por lo que de esta manera las Especificaciones AASHTO LRFD producen 
mayor solicitación que el modelo de carga establecido en las 
Especificaciones AASHTO Estándar en donde se considera cuatro tipos 
de camiones de diseño según el peso y cantidad de ejes   H15, H20, 
HS15 y HS20, mientras que las AASHTO LRFD presenta un solo camión 
de diseño el HL-93. 
Las dos especificaciones AASHTO presentar diferentes combinaciones de 
diseño, ya que, los estados límites dispuestos por las Especificaciones 
AASHTO LRFD reemplazan a los grupos de cargas encontrados en las 
Especificaciones AASHTO Estándar (10 para el método elástico y 10 para 
el método de ultima resistencia).  
En las Especificaciones AASHTO LRFD la carga muerta se divide en la 
carga muerta de elementos estructurales y no estructurales (DC), y aparte 
la carga muerta de la capa de rodadura e instalaciones (DW), 
consideraciones que no efectúan las Especificaciones AASHTO Estándar. 
En las Especificaciones AASHTO LRFD la altura de la columna de suelo 
equivalente para determinar la influencia de la sobrecarga viva es variable 
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y depende de la altura del Estribo o del muro de ala (ver tabla 2.19), 
mientras que en las Especificaciones AASHTO Estándar esta altura es 
única e igual a 0,60m (2 pies).  
5.2. COMPARACIÓN DE LAS CARACTERÍSTICAS DE LOS DISEÑOS 
RESULTANTES 
5.2.1. Solicitantes máximas de diseño 
Del diseño del estribo izquierdo que aloja el aparato de apoyo móvil, se 
obtiene las siguientes solicitaciones máximas mediante las dos 
especificaciones AASHTO según el elemento componente: 
Cabezal: 
Especificaciones Solicitaciones máximas 
AASHTO 
Estándar 
Vu  58,64 
Mu  67,05 
AASHTO LRFD 
Vu  83,63 
Mu  167,93 
Tabla 5.1. Solicitaciones máximas en el cabezal 
Pantalla: 
Especificaciones Solicitaciones máximas 
AASHTO 
Estándar 
Vu  
-------- 
Mu  466,05 
AASHTO LRFD 
Vu  
-------- 
Mu  466,22 
Tabla 5.2. Solicitaciones máximas en la pantalla 
Dedo: 
Especificaciones Solicitaciones máximas 
AASHTO 
Estándar 
Vu  196,90 
Mu  281,97 
AASHTO LRFD 
Vu  270,88 
Mu  448,08 
Tabla 5.3. Solicitaciones máximas en el diente 
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
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Talón: 
Especificaciones Solicitaciones máximas 
AASHTO 
Estándar 
Vu  184,66 
Mu  172,85 
AASHTO LRFD 
Vu  194,38 
Mu  269,67 
Tabla 5.4. Solicitaciones máximas en el talón 
Viga de asiento: 
Especificaciones Solicitaciones máximas 
AASHTO 
Estándar 
Vu  676,23 
Mu  654,36 
AASHTO LRFD 
Vu  706,07 
Mu  683,22 
Tabla 5.5. Solicitaciones máximas en la viga de asiento 
Trabas sismorresistentes: 
El diseño de las trabas sismorresistentes se las realiza por el método de 
esfuerzos de trabajo por lo que las solicitaciones máximas son las mismas 
para las dos Especificaciones AASHTO. 
Como se puede observar en las tablas 5.1, 5.2, 5.3, 5.4 y 5.5 las 
solicitaciones máximas de diseño para cada elemento que conforman el 
estribo, obtenidas mediante las Especificaciones AASHTO Estándar son 
menores a las obtenidas con las Especificaciones AASHTO LRFD debido 
a que las cargas actuantes sobre el estribo (fuerza de frenado, carga viva) 
son mayores por las consideradas con las AASHTO LRFD, ya que para el 
análisis de dichas cargas se combina los efectos del camión de diseño en 
adición a la carga distribuida por carril de diseño, generando de esta 
manera un mayor momento.  
Del diseño del estribo derecho que aloja el aparato de apoyo fijo, se 
obtiene las siguientes solicitaciones máximas mediante las dos 
especificaciones AASHTO según el elemento componente: 
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
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Cabezal: 
Las solicitaciones máximas del estribo derecho son las mismas que para 
el estribo izquierdo descritas en la tabla 5.1. 
Pantalla: 
Especificaciones Solicitaciones máximas 
AASHTO 
Estándar 
Vu  
-------- 
Mu  608,11 
AASHTO LRFD 
Vu  
-------- 
Mu  724,18 
Tabla 5.6. Solicitaciones máximas en la pantalla 
Dedo: 
Especificaciones Solicitaciones máximas 
AASHTO 
Estándar 
Vu  232,27 
Mu  328,67 
AASHTO LRFD 
Vu  270,88 
Mu  448,08 
Tabla 5.7. Solicitaciones máximas en el diente 
Talón: 
Especificaciones Solicitaciones máximas 
AASHTO 
Estándar 
Vu  316,72 
Mu  467,46 
AASHTO LRFD 
Vu  194,38 
Mu  269,67 
Tabla 5.8. Solicitaciones máximas en el talón 
Viga de asiento: 
 
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
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Especificaciones Solicitaciones máximas 
AASHTO 
Estándar 
Vu  676,23 
Mu  654,36 
AASHTO LRFD 
Vu  706,07 
Mu  683,22 
Tabla 5.9. Solicitaciones máximas en la viga de asiento 
Trabas sismorresistentes: 
El diseño de las trabas sismorresistentes se las realiza por el método de 
esfuerzos de trabajo por lo que las solicitaciones máximas son las mismas 
para las dos Especificaciones AASHTO. 
Como se puede observar en las tablas 5.6, 5.7 y 5.9 las solicitaciones 
máximas de diseño para cada elemento que conforman el estribo, 
obtenidas mediante las Especificaciones AASHTO Estándar son menores 
a las obtenidas con las Especificaciones AASHTO LRFD debido a que las 
cargas actuantes sobre el estribo (fuerza de frenado, carga viva) son 
mayores por las consideradas con las AASHTO LRFD, ya que para el 
análisis de dichas cargas se combina los efectos del camión de diseño en 
adición a la carga distribuida por carril de diseño, generando de esta 
manera un mayor momento. Mientras que la tabla 5.8 las solicitaciones 
máximas de diseño, obtenidas mediante las Especificaciones AASHTO 
Estándar son mayores a las obtenidas con las Especificaciones AASHTO 
LRFD, debido a que la distribución de presiones del suelo en las 
Especificaciones Estándar es trapezoidal y en las Especificaciones LRFD 
en uniformemente distribuida.  
Del diseño del muro de ala mediante las dos especificaciones se obtiene 
las siguientes solicitaciones máximas según el elemento componente: 
Pantalla: 
Especificaciones Solicitaciones máximas 
AASHTO 
Estándar 
Vu  149,74 
Mu  289,50 
AASHTO LRFD 
Vu  156,13 
Mu  339,33 
Tabla 5.10. Solicitaciones máximas en la pantalla 
Dedo: 
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
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Especificaciones Solicitaciones máximas 
AASHTO 
Estándar 
Vu  98,32 
Mu  138,97 
AASHTO LRFD 
Vu  80,58 
Mu  118,16 
Tabla 5.11. Solicitaciones máximas en el diente 
Talón: 
Especificaciones Solicitaciones máximas 
AASHTO 
Estándar 
Vu  250,42 
Mu  249,56 
AASHTO LRFD 
Vu  255,84 
Mu  296,11 
Tabla 5.12. Solicitaciones máximas en el talón 
Como se observa en las tablas 5.10 y 5.12 las solicitaciones máximas de 
diseño, obtenidas mediante las Especificaciones AASHTO Estándar son 
menores a las obtenidas con las Especificaciones AASHTO LRFD debido 
a que las cargas actuantes sobre el estribo (fuerza de frenado, carga viva) 
son mayores por las consideradas con las AASHTO LRFD, ya que para el 
análisis de dichas cargas se combina los efectos del camión de diseño en 
adición a la carga distribuida por carril de diseño, generando de esta 
manera un mayor momento. Mientras que la tabla 5.11 las solicitaciones 
máximas de diseño, obtenidas mediante las Especificaciones AASHTO 
Estándar son mayores a las obtenidas con las Especificaciones AASHTO 
LRFD, debido a que la distribución de presiones del suelo en las 
Especificaciones Estándar es trapezoidal y en las Especificaciones LRFD 
en uniformemente distribuida. 
5.2.2. Refuerzos 
Las secciones de refuerzo calculadas tanto para los estribos y muros de 
ala aplicando las Especificaciones AASHTO Estándar y las 
Especificaciones AASHTO LRFD son las siguientes: 
Armado del estribo izquierdo y derecho por las Especificaciones AASHTO 
Estándar. 
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
( )kN m
( )⋅kN m m
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Refuerzo Calculado Colocado 
Cabezal 
 8,36 (cm2/m)  
 
1,50 (cm2/m)  
3,00 (cm2/m)  
Pantalla 
 30,83 (cm2/m)  
 
6,17 (cm2/m)  
12,33 (cm2/m)  
Dedo 
 20,83 (cm2/m)  
 12,50 (cm2/m)  
Talón 
 20,83 (cm2/m)  
 12,50 (cm2/m)  
Viga de asiento 
 62,93 (cm2)  
 11,52 (cm2)  
Traba 
sismorresistente 
 10,76 (cm2)  
 
----------  
Tabla 5.13. Armado del estribo izquierdo y derecho AASHTO Estándar 
Armado del estribo izquierdo y derecho por las Especificaciones AASHTO 
LRFD. 
Refuerzo  Calculado (cm2/m) Colocado 
Cabezal 
 22,45 (cm2/m)  
  
1,50 (cm2/m)  
3,00 (cm2/m)  
Pantalla 
 30,83 (cm2/m)  
  
6,17 (cm2/m)  
12,33 (cm2/m)  
Dedo 
 20,83 (cm2/m)  
 12,50 (cm2/m)  
Talón 
 20,83 (cm2/m)  
 12,50 (cm2/m)  
Viga de asiento 
 64,30 (cm2)  
 11,77 (cm2)  
Traba 
sismorresistente 
 10,76 (cm2)  
 
----------  
Tabla 5.14. Armado del estribo izquierdo y derecho AASHTO LRFD 
sA ∅1 18 @ 0,30mm m
sTEMPERATURAA
∅1 8 @ 0,30mm m
∅1 8 @ 0,15mm m
sA ∅1 25 @ 0,15mm m
sTEMPERATURAA
∅1 14 @ 0,25mm m
∅1 18 @ 0,20mm m
sups eriorA ∅1 20 @ 0,15mm m
infs eriorA ∅1 18 @ 0,20mm m
sups eriorA ∅1 20 @ 0,15mm m
infs eriorA ∅1 18 @ 0,20mm m
sA ∅10 28mm
minsA ∅10 12mm
sA ∅4 18mm
minsA ∅4 12mm
sA ∅1 22 @ 0,15mm m
sTEMPERATURAA
∅1 8 @ 0,30mm m
∅1 8 @ 0,15mm m
sA ∅1 25 @ 0,15mm m
sTEMPERATURAA
∅1 14 @ 0,25mm m
∅1 18 @ 0,20mm m
sups eriorA ∅1 20 @ 0,15mm m
infs eriorA ∅1 18 @ 0,20mm m
sups eriorA ∅1 20 @ 0,15mm m
infs eriorA ∅1 18 @ 0,20mm m
sA ∅8 32mm
minsA ∅8 14mm
sA ∅4 18mm
minsA ∅4 12mm
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Al comparar los valores de refuerzo obtenidos mediante las 
Especificaciones AASHTO Estándar (tabla 5.13) con los valores obtenidos 
mediante las Especificaciones AASHTO LRFD (tabla 5.14), notamos que 
son mayores las conseguidas con las Especificaciones AASHTO LRFD en 
el cabezal y viga de asiento. Mientras que para la pantalla, dedo, talón y 
las trabas sismorresistentes son los mismos valores en el refuerzo 
principal , esto se debe a que para estos elementos la cuantía 
adoptada es la mínima establecida por el ACI, la armadura de variación 
de temperatura es la misma para las dos Especificaciones. 
Refuerzo  
Calculado 
(cm2/m) Colocado 
Pantalla 
(H=2.00m) 6,47  
(H=4.00m) 10,15  
(H=5.80m) 26,21  
 
2,17  
4,33  
Dedo 
 20,83  
 12,50  
Talón 
 20,83  
 12,50  
Tabla 5.15. Armado del muro de ala Diseño AASHTO Estándar 
Refuerzo  
Calculado 
(cm2/m) Colocado 
Pantalla 
(H=2.00m) 6,47  
(H=4.00m) 12,15  
(H=5.80m) 31,27  
  
2,17  
4,33  
Dedo 
 20,83  
 12,50  
Talón 
 20,83  
 12,50  
Tabla 5.16. Armado del muro de ala, Diseño  AASHTO LRFD 
( )sA
( )STA
sA ∅1 14 @ 0,20mm m
sA ∅1 16 @ 0,20mm m
sA ∅1 20 @ 0,10mm m
sTEMPERATURAA
∅1 8 @ 0,20mm m
∅1 12 @ 0,25mm m
sups eriorA ∅1 20 @ 0,15mm m
infs eriorA ∅1 18 @ 0,20mm m
sups eriorA ∅1 20 @ 0,15mm m
infs eriorA ∅1 18 @ 0,20mm m
sA ∅1 14 @ 0,20mm m
sA ∅1 18 @ 0,20mm m
sA ∅1 20 @ 0,10mm m
sTEMPERATURAA
∅1 8 @ 0,20mm m
∅1 12 @ 0,25mm m
sups eriorA ∅1 20 @ 0,15mm m
infs eriorA ∅1 18 @ 0,20mm m
sups eriorA ∅1 20 @ 0,15mm m
infs eriorA ∅1 18 @ 0,20mm m
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Al comparar los valores de refuerzo que se obtuvo con las 
Especificaciones AASHTO Estándar (tabla 5.15) con los valores obtenidos 
con las Especificaciones AASHTO LRFD (tabla 5.16), notamos que son 
mayores las conseguidas con las Especificaciones AASHTO LRFD en la 
pantalla. Mientras que para el dedo, talón son los mismos valores en el 
refuerzo principal , esto se debe a que para estos elementos la 
cuantía adoptada es la mínima establecida por el ACI, la armadura de 
variación de temperatura  es la misma para las dos 
Especificaciones. 
5.2.3. Volúmenes de obra 
Los volúmenes de obra para el Estribo y el muro de ala diseñados en el 
presente trabajo son los siguientes: 
Descripción  Unidad Cantidad 
Hormigón simple para losas f'c= 240 kg/cm2 m3 80,39 
Acero de refuerzo fy= 4200 kg/cm2 kg 4535,67 
Tabla 5.17. Volumen de obra del estribo izquierdo y derecho AASHTO 
Estándar 
Descripción  Unidad Cantidad 
Hormigón simple para losas f'c= 240 kg/cm2 m3 83,68 
Acero de refuerzo fy= 4200 kg/cm2 kg  4567,61 
Tabla 5.18. Volumen de obra del estribo izquierdo y derecho AASHTO 
LRFD 
Descripción  Unidad Cantidad 
Hormigón simple para losas f'c= 240 kg/cm2 m3 29,16  
Acero de refuerzo fy= 4200 kg/cm2 kg 2192,67  
Tabla 5.19. Volumen de obra del muro de ala AASHTO Estándar 
Descripción  Unidad Cantidad 
Hormigón simple para losas f'c= 240 kg/cm2 m3 29,16  
Acero de refuerzo fy= 4200 kg/cm2 kg 2235,64  
Tabla 5.20. Volumen de obra del muro de ala AASHTO LRFD 
( )sA
( )STA
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Al comparar los volúmenes de obra que se obtuvo con las 
Especificaciones AASHTO Estándar (tabla 5.17 y 5.19) con los valores 
obtenidos con las Especificaciones AASHTO LRFD (tabla 5.18 y 5.20), 
notamos que en pequeña cantidad son mayores las conseguidas con las 
Especificaciones AASHTO LRFD.  
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CAPITULO 6.- CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES 
6.1. CONCLUSIONES 
El diseño de Puentes mediante las Especificaciones AASHTO LRFD 
proporciona más confiabilidad asemejando un comportamiento a la 
realidad, ya que aparte de aplicar los factores de carga para cada efecto 
de carga que incrementa las cargas de trabajo, la resistencia nominal o 
teórica se reduce por un factor de resistencia para determinar la 
resistencia de diseño; este factor de resistencia toma en cuenta las 
incertidumbres en la resistencia de los materiales, dimensiones y mano de 
obra. 
Es notable que el método LRFD, establece un cálculo estructural conexo 
entre las propiedades de los materiales y la aplicación de factores 
modificadores de carga, que dependen de la ductilidad, redundancia e 
importancia estructural de la estructura; factores que afectan el margen de 
seguridad de los puentes, consideraciones que no son contempladas en 
las Especificaciones AASHTO Estándar, lo que permite predecir un 
comportamiento cercano a la realidad de las estructuras, por lo que se 
requiere actualizar las normas de diseño para nuestro país. 
Los valores de la carga viva vehicular para el diseño mediante las 
Especificaciones AASHTO LRFD, son mayores que las concebidas en las 
Especificaciones AASHTO ESTÁNDAR debido a que el nuevo modelo de 
carga viva de las Especificaciones AASHTO LRFD combina los efectos 
del camión de diseño en adición a la carga distribuida por carril de diseño, 
mientras que las Especificaciones AASHTO Estándar evalúa por 
separado dicho efecto, lo cual garantiza un mejor comportamiento de la 
estructura del puente frente a las solicitaciones reales de carga durante la 
vida útil. 
La regularidad de un puente es un parámetro importante, pero también es 
importante que sea simple, simétrico e monolítico. Simple, porque las 
fuerzas se transfieren al suelo en forma directa; simétrica, para no generar 
rotaciones torsionales; y finalmente monolítico, para que todos los 
componentes del puente permanezcan conectados después del evento 
sísmico. 
Es importante calcular correctamente la fuerza sísmica que actúa sobre 
los topes sismorresistentes para realizar un diseño cauteloso de este 
elemento, ya que en varios casos estos son insuficientes, siendo esta una 
de las razones por las cuales los puentes colapsan o sufren daños debido 
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a que las vigas terminan en el suelo al no tener un elemento que permita 
restringir su desplazamiento lateral. 
En el diseño para el estribo izquierdo que contiene el aparato de apoyo 
móvil como el estribo derecho en donde se encuentra el aparato de apoyo 
fijo,  desarrollado por las Especificaciones AASHTO Estándar se obtuvo la 
misma cantidad de acero de refuerzo, esto se puede evidenciar también 
en las Especificaciones AASHTO LRFD, entonces se justifica que en los 
planos correspondientes se establezca un diseño (armado) único que 
sirve para los dos estribos. 
En los diseños realizados no se establece una tendencia de 
predominación de parte de las especificaciones en la obtención de las 
solicitaciones máximas y acero de refuerzo para cada elemento que 
conforma el estribo y muro de ala. 
Como resultado definitivo los volúmenes de obra (ver tablas 5.17, 5.18, 
5.19 y 5.20) para el estribo como para el muro de ala se puede evidenciar 
una mayor cantidad tanto de acero como de hormigón en los diseños 
realizados por las Especificaciones AASHTO LRFD.  
6.2. RECOMENDACIONES 
La utilización de las Especificaciones AASHTO LRFD es prioritario porque 
estas producen  un efecto más real del comportamiento del puente ya que 
se evalúan para diferentes estados limites como son estado límite de 
servicio, estado límite de fatiga y fractura, estado límite de resistencia, 
estado límite de evento extremo, que son afectados por los denominados 
factores modificadores de carga, que dependen de la ductilidad, 
redundancia e importancia estructural de la estructura; factores que 
afectan el margen de seguridad de los puentes. 
Se debe tener en consideración los desplazamientos que existe en la 
longitud de apoyo, las juntas sísmicas, las trabas sísmicas, los anclajes 
verticales, para un buen diseño de las juntas de dilatación del puente. 
Cabe indicar que nuestro país no cuenta con normativas actualizadas 
para el  diseño de puentes de carreteras, por lo que hace necesario que 
se implemente las debidas modificaciones a las especificaciones que 
conducen al diseño de puentes, para una mejor aplicación, servicialidad y 
regulación a nuestro medio. Tomando en consideración que los Estados 
Unidos y países aledaños al nuestro han adoptado las Especificaciones 
AASHTO LRFD para el diseño de puentes, suprimiendo las 
Especificaciones AASHTO Estándar. 
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Se debe realizar el estudio de diversos campos como hidrología, 
hidráulica, topografía, geología, estudio de tránsito, sismo, etc., para que 
el diseño de puentes garantice un correcto funcionamiento, ya que en 
base a los estudios antes mencionados se procede a determinar las 
características del puente como la cota de cimentación, geométrica, 
número de vías, vehículos a transitar, parámetros fundamentales que 
garantizan la economía del proyecto. 
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